CAPITULO 1: ASPECTOS GENERALES

1.1. Antecedentes
La Comunidad de Pampa Redonda actualmente no cuenta con la suficiente infraestructura
para albergar a los distintos estudiantes en el area dispersa donde los estudiantes sufren de

hacinamiento, ocasionando una deficiente educacion.

De esta manera el problema central pasa por la demanda de infraestructura debido a la gran
cantidad de estudiantes, donde asisten ademas de la misma comunidad y de comunidades

aledafias como Pantipampa, Churquis y Puesto Tunal.

Esta situacion provoca que los estudiantes no tengan un buen desempefio y aprovechamiento
escolar, ya que contar con aulas y espacios de aprendizaje en buen estado es determinante en

el momento de lograr que los estudiantes obtengan resultados académicos esperados.

Asi mismo el personal docente no puede desempefiar su funcion eficientemente para un gran
numero de alumnos que presenta en las aulas provocando una educacién deficiente.

Con la realizacion del disefio y la posterior construccion de la Nueva Unidad Educativa Luis
de Fuentes y Vargas, se proporcionara de una infraestructura adecuada a la poblacion de la
Comunidad Pampa Redonda, una buena infraestructura escolar con espacios renovados,
donde los estudiantes y todo el plantel docente pueda realizar una mejor labor, ademas
reduciendo el hacinamiento de los estudiantes de la actual construccién del colegio,

proporcionando accesibilidad a la educacion y a la culminacion de estudios.

Una nueva infraestructura mejorard las condiciones de comodidad para los estudiantes,
profesores y administrativos, proporcionando espacios que fomenten a la investigacién como

laboratorios, talleres con espacios amplios, obteniendo mejores resultados de aprendizaje.



1.2. Objetivos
1.2.1. General

Realizar el calculo estructural de la Nueva Unidad Educativa Luis de Fuentes y Vargas de la
comunidad Pampa Redonda, en la provincia Cercado en el departamento de Tarija, con el
programa CYPECAD mediante la aplicacion en el calculo de la Norma Boliviana CBH-87,
asimismo se realizard posteriormente la verificacion manual de los elementos estructurales

mas solicitados.

1.2.2. Especificos

v Realizar el estudio de suelos en el lugar de emplazamiento del proyecto para la
determinacidn de la capacidad portante del suelo y obtener una clasificacion del suelo
mediante el método AASTHO Y SUCS.

v Analizar las cargas muertas y vivas sobre cada ambiente, para tener conocimiento del
caso més desfavorable de funcionamiento de la estructura.

v Realizar las especificaciones técnicas, computos métricos, precios unitarios para
determinar el presupuesto general del disefio estructural propuesto.

v Determinar el tiempo de ejecucion del proyecto.

v Realizar un plan para la ejecucion de la obra y el cronograma de trabajo de proyecto

para definir la reparticion de los gastos y de las obras en el tiempo.

v Elaborar los planos estructurales correspondientes de cada elemento estructural

disefiado.

1.3. Justificacion
1.3.1. Académica
Para la realizacion de este proyecto se aplicaran todos los conocimientos adquiridos de
manera mas profunda de asignaturas cursadas en la carrera para el disefio estructural,
analizando la estructura de acuerdo a su uso, lo que implica el disefio de estructuras de

hormigon armado.

Ademas, se plantearan soluciones a los distintos problemas que se presenten en el célculo
estructural consultando diferentes libros para su solucion.
1.3.2. Técnica

A medida que la ciencia avanza los materiales y los métodos de construccion también lo



hacen. Para esto es necesario el uso de normas, informacion técnica especializada métodos
de analisis, y herramientas computacionales actualizadas.

Para el proyecto se elaborard el disefio estructural aplicando el paquete estructural
“CYPECAD?” para el analisis de la estructura de sustentacion de cada uno de los elementos
que lacompone, como ser columnas, vigas, losas, etc., asi también la realizacién de los planos
estructurales mediante el programa de dibujo AutoCAD. El disefio de estructuras de

hormigon armado se desarrollara bajo la Norma Boliviana CBH-87.

El verificar las repercusiones que tienen las cargas sobre estructuras reales que las soportaran
garantizando seguridad es muy importante. Sin embargo, no solo se debe pensar en la

seguridad para el disefio de un edificio sino también en el costo que este generaria.

1.3.3. Social
Con la construccién de la nueva Unidad Educativa Luis de Fuentes y Vargas se brindara
mejores condiciones de infraestructura para la comunidad Pampa Redonda donde los
pobladores podran tener acceso a una mejor educacion teniendo ambientes adecuados como

laboratorios y talleres.

Ademas, debido a la demanda de estudiantes en la comunidad todos tendran acceso a la

educacidn tanto en los niveles primario y secundario con esta nueva infraestructura.

1.4. Ubicacion del proyecto
1.4.1. Departamento Tarija
El Departamento de Tarija se encuentra ubicado al sur de Bolivia, el mismo tiene una
superficie de 37.623 Km?, limita al Norte con el departamento de Chuquisaca, al sur con
Argentina, al este con Paraguay y al oeste con los departamentos de Chuquisaca y Potosi.
Geograficamente se encuentra entre los paralelos 21° 32' 00" de latitud sur y los 64° 47' 00"

de longitud oeste del meridiano de Greenwich.



Figura 1.1. Plano de ubicacion
Departamental

Figura 1.2. Mapa de la provincia Cercado

Fuente: “Atlas Geografico de Bolivia” Edicién 1998

Fuente: “Atlas Geografico de
Bolivia” Edicion 1998

1.4.2. Comunidad Pampa Redonda

La comunidad Pampa Redonda limita al norte con las comunidades de: Churquis,
Pantipampa, y al sud con Puesto Tunal, al este con las comunidades de Huaico y Rujero, al
oeste con las comunidades de Bella Vista, Pinos Norte y Pinos Sud.

La “Nueva Unidad Educativa Luis de Fuentes y Vargas” que se plantea disefar
estructuralmente se encuentra ubicado en el departamento de Tarija, provincia Cercado en la
comunidad Pampa Redonda, por la carretera asfaltada Tolomosa - Pampa Redonda, mas
precisamente en las coordenadas 311301.64 ESTE y 7598749.58 SUR, a 26 km de la ciudad
de Tarija y a 11 km del nucleo de “ Tolomosa Grande”, especificamente alrededor de la
unidad educativa se encuentra una iglesia, propiedad privada y una cancha de futbol de la

comunidad.

A continuacion, se muestra imagenes detallando la ubicacion donde se realizara el proyecto:



Figura 1.3. Imagen satelital del emplazamiento del proyecto en la
Comunidad Pampa Redonda

Fuente: Google Earth

Figura 1.4. Mapa provincia Cercado Comunidad
Pampa Redonda

Redonda
Fuente:

http://www.udape.gob.bo/portales_html/portalSIG/atlasUdape1234567/mapas/60101.gif
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1.5. Servicios basicos existentes en la comunidad Pampa Redonda
En la comunidad un 85% de las familias cuenta con luz y agua potable, no cuentan con

alcantarillado sanitario, ni gas domiciliario.

1.5.1. Agua potable
La comunidad de Pampa Redonda cuenta con un sistema de agua potable que beneficia a mas
de 208 familias, garantizando que el agua sea para consumo humano de manera continua en
calidad y cantidad.

1.5.2. Medios para la eliminacion de excretas
El tipo de desaglie del servicio sanitario en la comunidad por la mayor cantidad de los

pobladores es eliminado a un pozo ciego y el resto a una camara séptica.

1.5.3. Energia Eléctrica
Las familias que conviven en la comunidad Pampa Redonda usan como fuente de energia
diversos tipos de recursos energético, como ser la eléctrica la cual puede ser usada en
diferentes formas y para diversos objetivos. EI mayor nimero de familias usa el servicio
publico eléctrico mientras que otros no cuentan con la energia eléctrica.
1.6. Alcance del proyecto
Como alcance primordial se destaca el disefio estructural de todos los elementos de
sustentacion de la edificacion, los cuales cuenta con los respectivos calculos y planos

estructurales para su posterior aplicacion.
Asimismo, se realizo lo siguiente:

o Identificar cuales serdn los elementos con mayor solicitacion de cargas y definir el
refuerzo estructural.
e Disefiar todos los elementos de la estructura, entrepisos, columna, viga, zapata y obras
complementarias.
e Verificacion de los elementos estructurales disefiados: entrepiso de losa alivianada,
columna, viga, zapata aislada, escalera y rampa.
El trabajo tiene como punto de partida un estudio de suelos, el disefio estructural como parte
fundamental, conclusiones, recomendaciones y posteriormente cOmputos métricos Yy

presupuesto general de la obra, no se realizé ningun disefio de instalacién sanitaria o eléctrica.



CAPITULO 2: MARCO TEORICO

En este capitulo se detalla toda la parte tedrica metodologia y normativa justificativa de la
ingenieria de proyecto (capitulo 3), realizando un andlisis técnico siguiendo la norma CBH-

87 (Cddigo Boliviano del Hormigén Armado).

2.1. Levantamiento Topografico
La topografia es una ciencia aplicada que a partir de principios, métodos y con la ayuda de
instrumentos permite representar graficamente las formas naturales y artificiales que se

encuentran sobre una parte de la superficie terrestre.

Los procedimientos destinados a lograr la representacion grafica se denominan
“levantamiento topografico” y al producto se le conoce como plano, el cual contiene la
proyeccién de los puntos de terreno sobre un plano horizontal, ofreciendo una vision en
planta del sitio levantado. El levantamiento consiste en la toma o captura de los datos que

conduciran a la elaboracion de un plano. !

2.1.1. Curvas de Nivel
Es el método mas empleado para la representacion grafica de las formas del relieve de la
superficie del terreno, ya que permite determinar en forma sencilla y rapida, la cota o
elevacion de cualquier punto del terreno, trazar perfiles, calcular pendientes, resaltar las

formas y accidentes del terreno.

2.2. Estudio de suelos
Un estudio de suelos permite dar a conocer las caracteristicas fisicas y mecanicas del suelo,
es decir, la composicién de las capas de terreno en la profundidad, se determina también la
capacidad maxima de carga del terreno. Esto se realizara mediante un ensayo del suelo “in

situ” utilizando el equipo SPT (penetrometro dindmico estandar).
Distribucion Granulométrica

En cualquier masa de suelo, los tamafios de los granos varian considerablemente. Para

clasificar apropiadamente un suelo se debe conocer su distribucion granulométrica.

1 JIMENEZ CLEVES GONZALO; Topografia para Ingenieros Civiles.


https://es.wikipedia.org/wiki/Suelo

La distribucion granulométrica de suelos de grano grueso es generalmente determinada
mediante analisis granulométricos por mallas, esto se realiza con la ayuda de un juego de
tamices o mallas. Para suelo de grano fino, la distribucion granulométrica puede obtenerse
por medio de analisis granulométrico con el hidrémetro.

Los ensayos del analisis mecanico se representan generalmente en graficas semilogaritmicas

como curvas de distribucion granulométrica.

En la tabla 2.1. contiene una lista de los nimeros de mallas usadas en Estados Unidos y que
se utilizan en nuestro medio y el correspondiente tamafio de sus aberturas, estas mallas se

usan comunmente para el andlisis de suelos con fines de clasificacion.

Tabla 2.1. Tamafio de mallas estdndar en Estados Unidos

Tamiz N° Abertura (mm)
4 4.750
6 3.350
8 2.360

10 2.000
16 1.180
20 0.850
30 0.600
40 0.425
50 0.300
60 0.250
80 0.180
100 0.150
140 0.106
170 0.088
200 0.075
270 0.053

Fuente: “Fundamentos de Ingenieria de Cimentaciones” Braja M. Das

Limites de atterberg:

Limite liquido (LL): Es el porcentaje de contenido de humedad con que un suelo cambia al
disminuir su humedad de la consistencia liquida a la plastica o de la plastica a la liquida.
Limite plastico (LP): Es el porcentaje de contenido de humedad con que un suelo cambia al

disminuir su humedad de la consistencia plastica a la semisolida.



A partir de estos parametros es posible definir una serie de indices que nos daran una idea
del nivel de plasticidad del suelo.
El indice de plasticidad (IP): es la diferencia entre el limite liquido y el limite plastico de un
suelo, indica el intervalo de variacion del contenido de humedad con el cual el suelo se
mantiene plastico:

IP = LL-LP

Figura 2.1. Definicién de los Limites de Atterberg
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Fuente: “Fundamentos de Ingenieria de Cimentaciones” Braja M. Das

2.2.1. Ensayo de Penetracion Estdndar SPT
El ensayo de Penetracion estandar o SPT, es un tipo de prueba de penetracidn dinamica In
Situ empleada para ensayar terrenos en los que se quiere realizar un reconocimiento
geotécnico, que se realiza en el fondo de una perforacion, consiste en determinar el nimero
de golpes de un martillo de peso 63,5 kg. y 762 mm de altura de caida, necesarios para hincar
en el suelo inalterado, una toma muestras partido normal en una distancia de 305 mm cuyos

diametros normalizados son: 36,8 mm de didmetro interior y 50,8 mm de didmetro exterior.

El ensayo se puede realizar a cielo abierto (mediante excavacion con equipos caracteristicos).
El equipo necesario es el siguiente:
- Muestreador (de 2” de didmetro exterior)

- Cono diamantado (2” de didmetro)



- Martinete (63,5 kg de peso)

- Tripode de acero con dispositivo para ejecucion

- Roldana con soga (1.” de diametro y 10m de largo)

- 3 tubos y acoples para incrementar la altura del tripode

El procedimiento para la realizacién del ensayo es el siguiente:

>

Se debe de observar la zona donde el tripode estara emplazado, este lugar debe ofrecer
garantias de que las patas del tripode no tengan deslizamientos. Se instala el tripode
de manera estable, ademaés de la polea con la respectiva cuerda.

Se conecta el cono al tubo partido de manera que los mismos se encuentren bien
seguros, luego deben ensamblarse al cuerpo del martillo.

Se ubica todo el ensamblado (cono, tubo partido y mecanismo de martillo), de manera
vertical y en reposo, para ello deben estar sujetando del otro lado de la cuerda.
Luego se deja caer libremente el martillo, hasta su base. El efecto del golpe, sera
transmitido por el tubo partido y empujando el cono hacia el suelo, este proceso se
repite contando el numero de golpes hasta que el tubo partido alcance los treinta
centimetros de penetracion en el suelo.

El suelo muestreado debe ser trasladado al laboratorio de suelos, para su respectiva

clasificacion.

Para la determinacion de la resistencia caracteristica del suelo se cuenta con la informacion

de namero de golpes y la clasificacion del suelo, se puede entrar a los abacos B.K. Hough,

de acuerdo con el tipo de suelo, se ubicara de inmediato los valores de la capacidad admisible.

Presion admisible:

Terzaghi y Peck han dado los valores de capacidad portante en funcion de N (nimero de

golpes), incluso han dibujado los dbacos que dan directamente la presion admisible con un

coeficiente de seguridad 3 en zapatas empotradas o superficiales. En medios cohesivos, tras

numerosas experiencias comparativas propusieron relacionar N con la consistencia de las

arcillas y con su resistencia a compresion simple medida en laboratorio sobre muestra

inalterada.

La tabla precisa estas relaciones:
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Tabla 2.2. Relacion de Resistencia para las arcillas

Consistencia de la Resistencia a Compresion
N Avrcilla Simple kg/cm?
2 Muy Blanda 0,25
2-5 Blanda 0,25-0,50

5-10 Media 05-1

10-20 Compacta 1-2

20-30 Muy Compacta 2-4
30 Dura 4-8

Fuente: “Principios de Ingenieria de Cimentaciones” Braja M. Das

Teniendo la informacidn del tipo de suelo y el nUmero de golpes obtenidos del ensayo SPT
se utiliza los dbacos B.K. Hough, segun el tipo de suelo al que corresponda, se obtiene la

capacidad portante del suelo de fundacion.

2.2.2. Clasificacion de suelos

2.2.2.1. Clasificacién de suelos segun Método AASTHO
Este sistema de clasificacion fue desarrollado en 1929 como el Sistema de Clasificacion de
la Oficina de Caminos Publicos. La American Associattion of State Highway Officials
adopto este sistema de clasificacion de suelos (AASHTO M 145), tras varias revisiones del
sistema adoptado por el Bureau of Public Roads de Estados Unidos. Es el sistema mas
utilizado en la clasificacion de suelos en carreteras.
La categoria de los suelos se divide en granulares y finos.
Los grupos incluidos por los suelos granulares son los siguientes:
- A-1: Mezcla bien graduada de gravas, arenas (gruesa y fina) y finos no plasticos o muy
plasticos.
A-1-a: Suelos con predominio de gravas, con o sin material fino bien graduado.
A-1-b: Constituidos principalmente por arenas gruesas, con o sin material fino bien
graduado.
- A-3: Suelos constituidos por arena fina de playa o de duna, de origen edlico, sin finos

limosos o arcillosos o con una pequefia cantidad de limo no plastico.
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- A-2: Suelos que contienen un 35% o menos de material que pasa por el tamiz N.° 200 y que
no pueden ser clasificados en los grupos A-1 y A-3, debido al porcentaje de finos o la
plasticidad de estos.
A-2-4 y A-2-5: Suelos que contienen un 35% o menos de material que pasa por el
tamiz N.° 200. Son gravas y arenas gruesas que contienen limo y arcilla en cantidades
reducidas, cuya plasticidad es baja, pero excede al grupo A-1.
A-2-6 y A-2-7: Como los descritos en los subgrupos A-2-4 y A-2-5, excepto que los
finos contienen arcilla plastica y tienen las caracteristicas de los grupos A-6 y A-7.
Los grupos incluidos en los suelos Finos son los siguientes:
- A-4: Suelo limoso no plastico o moderadamente plastico, que normalmente tiene un 75% o
mas de material que pasa por el tamiz N.° 200.
- A-5: Suelo similar al descrito en el grupo A-4, salvo que suele tener caracter diatomaceo o
micéceo, y pueden ser muy compresibles, como indica su elevado limite liquido.
- A-6: Suelo arcilloso plastico, que normalmente tiene un 75% o méas de material que pasa
por el tamiz N.° 200. Experimentan grandes cambios de volumen entre el estado seco y
himedo.
- A-7: Similar al descrito en el grupo A-6, salvo que tiene las caracteristicas de elevado limite
liquido del grupo A-5, y puede ser elastico y estar sujeto a grandes cambios de volumen.
A-7-5: Suelos con un indice de plasticidad moderado en relacion con el limite liquido
y que pueden ser altamente compresibles, sujetos a importantes cambios de volumen.
A-7-6: Suelos con un indice de plasticidad elevado en relacion con el limite liquido
y que estan sujetos a cambios de volumen muy importantes.
La clasificacion realizada de esta manera se complementa con el indice de grupo, que es un
factor de evaluacién, que determina la calidad del suelo. El indice de grupo de obtiene

mediante la siguiente expresion.

IG = (F-35)[0,2+0,005 (LL —40)] + 0,01 (F-15) (IP - 10)
Donde:
F: Porcentaje en peso que pasa por el tamiz N.° 200 del material inferior a 75 mm,
expresado en nimero entero.
LL: Limite liquido
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IP: indice de plasticidad

Figura 2.2. Cuadro de clasificacion de suelos segin AASHTO

Clasificacion Materiales granulares Materiales limoarcillosos
general (35% o menos pasa el tamiz #200) (mas de 35% pasa el tamiz #200)
Clasificacié A7
asificacion = e
P A-1 A-34 A2 A-4 A5 A-6 A-7-5
e -
grup A-7-6
A-1-a A-1-b A-2-4 A-2-5 A-2-6 A-2-7
Tamizado, %
que pasa
No. 10 50 ma
max.
(2.00mm)
No. 40 2 A < 3 51
i, 30 max. | 50 max. ’
(425pm) min.
No. 200 =g — 10 e —_— v . - ; 2 2 .
25 15 max. | 25 max. 2 35max. | 35max. | 35 max. | 35 max. | 35 max. | 36 min. | 36 min. | 36 min.
(75um) max.
Consistencia
Limite liquido B 40max. | 4l min. | 40 max. | 41 min.
Indice de ; 5 > . 5 .
58 6 max. NZP. B I0max. | 10max. | 11 min | 11 minB
plasticidad
Tipos de Cant A
3 antos, grava y rena : ; : >
materiales '8 . T Grava y arena limoarcillosas Suelos limosos Suelos arcillosos
S arena fina ‘
caracteristicos
Calificacion Excelente a bueno Regular 2 malo

Fuente: Guia de Laboratorio de Suelos UAIMS

2.2.2.2. Clasificacion de suelos seguin Método SUCS
El Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos - SUCS fue originalmente propuesto por A.
Casagrande en 1942 y después revisado y adoptado por el Bereau of Reclamation de Estados
Unidos y por el Cuerpo de Ingenieros. Este sistema se usa en practicamente en todo trabajo
de Geotecnia.

En el sistema Unificado, los siguientes simbolos se usan como identificacion.

Figura 2.3. Simbolos usados en el método SUCS

Simbolo

Descripcion

Fuente: “Principio de Ingenieria de Cimentaciones” Braja M. Das
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Figura 2.4. Carta de plasticidad
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Fuente: “Principio de Ingenieria de Cimentaciones” Braja Das, 4° Ed

2.3. Arquitectura del proyecto
Un proyecto arquitectonico es el conjunto de planos, dibujos, esquemas y textos explicativos
utilizados para plasmar (en papel, digitalmente, en maqueta o por otros medios de
representacion) el disefio de una edificacion, antes de ser construida. En un concepto més
amplio, el proyecto arquitectonico completo comprende el desarrollo del disefio de una
edificacion, la distribucion de usos y espacios, la manera de utilizar los materiales y

tecnologias, y la elaboracion del conjunto de planos, con detalles y perspectivas.

El disefio arquitecténico tiene como fin un objetivo, satisfacer las demandas por espacios
habitables, tanto en lo estético, como en lo tecnoldgico. Presenta soluciones técnicas,
constructivas, para los proyectos de arquitectura. Entre los elementos a tener en cuenta para
el disefio arquitectonico, estdn la creatividad, la organizacion, el entorno fisico, la

construccion.

El disefio arquitectonico se lo realiza considerando la morfologia, funcionalidad, y estética,
siendo plena responsabilidad del arquitecto. Considerando ademas los factores importantes
del proyecto, se vio por conveniente el disefio de una estructura que sea segura, econémicay

funcional.
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2.4. ldealizacion de la estructura
La aplicacion de cargas a una estructura hace que la estructura se deforme. Debido a la
deformacion, se originan diferentes fuerzas en las componentes que constituyen la estructura.
Se denomina analisis estructural al calculo de la magnitud de estas fuerzas, asi como de las

deformaciones que la causaron.

El disefio estructural incluye la disposicidn y el dimensionamiento de las estructuras y de sus
partes, de manera que soporten en forma satisfactoria las cargas a las cuales puedan estar

sujetas.

Para calcular con relativa sencillez y exactitud las fuerzas en las diferentes partes de una
estructura es necesario representar la estructura de una manera sencilla susceptible de
analisis.

El proceso de reemplazar una estructura real por un simple susceptible de analisis se llama
idealizacion estructural. A menudo, las lineas localizadas a lo largo de las lineas centrales de

los componentes representan a los componentes estructurales. El croquis de una estructura

idealizada de esta manera se llama diagrama de lineas.

Idealizacion geométrica: Se basa en la simplificacion de las dimensiones y formas de la
estructura real, se sustituyen las piezas por su directriz simplificando el sistema estructural
en los casos de seccion variable o directriz curva, para poder realizar nuestros calculos mas
precisos posibles cada elemento debera estar conectado por nodos y estos se ubicaran en
intersecciones de ejes de elementos, en irregularidades geométricas y en condiciones de
borde.

Idealizacién de vinculacién:

Figura 2.5. Tipos de apoyo movil y fijo

N e | et
" Rv | Ka

Fuente: https://www.studocu.com/pe/document/universidad-privada-san-juan-
bautista/ingenieria-civil/informe/estructuracion-e-idealizacion-de-estructuras/6558551/view
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2.5. Normativa de disefio
Este proyecto se desarrollara en base a la Normativa Boliviana CBH-87 (Cddigo Boliviano

del Hormigon Armado).

Esta norma proporciona las prescripciones de obligatorio cumplimiento en el pais y que
deben ser observadas en el proyecto ejecucion y control de obras de hormigdn armado, tanto
publicas como privadas, para conseguir la seguridad, durabilidad y adecuacion a las

condiciones de utilizacion, requeridas en este caso.

Es aplicable a las estructuras y elementos estructurales de hormigon armado, fabricados con

materiales que cumplan las prescripciones contenidas en el mismo.

2.5.1. Materiales
2.5.1.1. Hormigon

El hormigén en masa presenta una buena resistencia a compresion, como les ocurre a las
piedras naturales, pero ofrece muy escasa resistencia a la traccién, por lo que resulta
inadecuado para piezas que vayan a trabajar a flexion o traccion, pero si refuerza el hormigéon
en masa disponiendo barras de acero en las zonas de traccion, el material resultante, llamado
hormigon armado, esta en condiciones de resistir los distintos esfuerzos que se presentan en

las construcciones.

Resistencias del Hormigon

Resistencia caracteristica de proyecto
Resistencia caracteristica de proyecto fck es el valor que se adopta en el proyecto para la

resistencia a comprension como base de los céalculos.

Los hormigones se tipifican, de acuerdo con su resistencia de proyecto a compresion, a los
28 dias, en probetas cilindricas normales segun la siguiente serie:

Tabla 2.3. Tipos de hormigones segun su resistencia

Tipos de Hormigones segln su Resistencia

H12,5 | H15 | H17,5 | H20 | H25 | H30 | H35 | H40 | H45 | H50 | H55

Fuente: Norma Boliviana CBH-87

donde las cifras correspondientes a las resistencias de proyecto, f,; en MPa.
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Resistencia de célculo
Se considerard como resistencias de calculo, o de disefio del hormigdn (en compresion fcd o
en traccion fct,d), el valor de la resistencia caracteristica de proyecto correspondiente,

dividido por un coeficiente de minoracion y,.

fck

fecd =

Ye

Donde:

f.1.= Resistencia caracteristica del hormigén en MPa

y. = Coeficiente de minoracion

Diagrama de calculo tensién-deformacion

Para el calculo de secciones sometidas a solicitaciones normales en los estados limites

altimos, se puede adoptar uno de los diagramas convencionales siguientes:

Diagrama Parabola-rectangulo
Formado por una parabola de segundo grado y un segmento rectilineo.
El vértice de la parabola se encuentra en la abscisa 2 por mil (deformacion de rotura del
hormigon, a compresidn simple) y el vértice extremo del rectangulo en la abscisa 3.5 por mil
(deformacién de rotura del hormigon, en flexién). La ordenada méxima de este diagrama
corresponde a una compresion igual a 0.85 feq. La ecuacion de la parabola es:
oc = 850fcd * & (1— 250sc)

Donde:
g = esta expresado en fraccion decimal

Figura 2.6. Diagrama Parabola - Rectangulo del hormigén

O'..;J

fcd v

. Ec

£co €cu

Fuente: “Apuntes de Hormigdén Armado” Borja Varona Moya,
Jose Antonio Lopez Juarez, Luis Bafion Blazquez
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Diagrama rectangular
Formado por un rectangulo, cuya altura es igual a 0.80 x, siendo “x” la profundidad del eje

neutro y el ancho 0.85 fcq

Figura 2.7. Plano de deformacién y diagrama del bloque rectangular

n(x) - fea

— T T

Ao ........

..'_
=2
¥
B

o
ES

Alx) - h

- -~ fibra neutra - - - - R -

N si,d

Fuente: “Apuntes de Hormigon Armado” Borja Varona Moya,
José Antonio Lépez Juarez, Luis Bafion Blazquez

Coeficiente de dilatacion térmica
Como coeficiente de dilatacion térmica del hormigén armado, se tomara: o = 1.0 x 10” por

grado centigrado.

Los ensayos han demostrado que este coeficiente puede variar en una proporcion

relativamente elevada (del orden de £ 30 %).

Dicho coeficiente, depende de la naturaleza del cemento, de los aridos, de la dosificacion, de

la higrometria y de las dimensiones de las secciones.

2.5.1.2. Acero

Resistencia caracteristica del acero
La resistencia caracteristica del acero fyk, se define como el cuantil 5 % del limite elastico

en traccion (aparente fy, o convencional al 0.2 %, f o).

Resistencia de calculo del acero

Se considera como resistencia de calculo, o de disefio, del acero, el valor fyd, dado por:

18



donde:
fer = limite elastico del proyecto
¥s = coeficiente de minoracion

La anterior expresion es valida, tanto para traccion como para compresion.

Distancia a los paramentos

Se denomina recubrimiento geométrico de una barra, o simplemente recubrimiento, a la
distancia libre entre su superficie y el paramento mas proximo de la pieza. El objeto del
recubrimiento es proteger las armaduras, tanto de la corrosion como de la posible accion del

fuego.

Con el fin de proteger de la corrosion, los elementos estructurales se disefiaron con los
recubrimientos siguientes:

Losas: 2.5 cm

Columnas: 2cm

Vigas: 2cm

Escaleras: 3 cm

Zapatas: 5cm

2.6. Método de Calculo de Estructuras de H°A°
El proceso general de calculo prescrito en la norma CBH-87 (Cddigo Boliviano del
Hormigdn) corresponde al método de los estados limites, con el que se desarrollara los
calculos del presente proyecto. Dicho calculo trata de reducir a un valor, suficientemente
bajo, la probabilidad, siempre existente, de que sean alcanzados una serie de estados limites
entendiendo como tales aquellos estados o situaciones de la estructura o de una parte de la
misma, tales que, de alcanzarse ponen la estructura fuera de servicio (o0 sea, que ya no es

capaz de cumplir la funcion para la que fue construida).

Con objeto de limitar convenientemente la probabilidad de que, en la realidad, el efecto de
las acciones exteriores pueda ser superior al previsto, o que la respuesta de la estructura

resulte inferior a la calculada, el margen de seguridad correspondiente se introduce en los
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calculos mediante unos coeficientes de ponderacion, que multiplican los valores
caracteristicos de las acciones, y otros coeficientes de minoracion, que dividen los valores

caracteristicos de las propiedades resistentes de los materiales que constituyen la estructura.

En consecuencia, el proceso de célculo preconizado en la Norma Boliviana consiste en:

1° Obtencion del efecto Sd, de las acciones exteriores, relativo al estado limite en estudio, a
partir de los valores ponderados de las acciones caracteristicas.

2° Obtencion de la respuesta Rd de la estructura, correspondiente al estado limite en estudio,
a partir de los valores minorados de las caracteristicas resistentes de los materiales.

3° El criterio de aceptacion, consiste en la comprobacion:

Ry =S4
donde:
S, = valor de calculo de la solicitacion actuante

R, = valor de célculo de la resistencia de la estructura

2.6.1. Coeficientes de seguridad
En el método de los estados limites la seguridad se introduce a través de coeficientes de
minoracion (de la resistencia del hormigén y de la resistencia de acero) y otros de

ponderacion de las cargas y acciones en general.

coeficiente de minoracidn del acero ys=1.15
coeficiente de minoracién del hormigén ys =150

coeficiente de ponderacion de las acciones

de efecto desfavorable Yrg = Yrq = 1.60
de efecto favorable permanente Yrg=0.90
de efecto favorable variable Yrq =0

A continuacion, se muestran los coeficientes de minoracién de los materiales y de

mayoracion de las acciones, segun el nivel de control adoptado:
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Tabla 2.4. coeficientes de minoracion de la resistencia de los materiales

Material Cot;eflc_:lente Nivel de control | Correccion
asico
Reducido +0.05
Acero vs =1.15 Normal 0
Intenso -0.05
Reducido (1) +0.2
Hormigon ve=15 Normal 0
Intenso (2) -0.1

Fuente: Norma Boliviana Hormigon Armado CBH-87

Tabla 2.5. Coeficientes de ponderacion de las acciones

Coeficiente Nivel de control y dafios previsibles Correccion
basico
Reducido +0.2
Nivel de control en la obra Normal 0
Intenso -0.1
=16 Minimos'y
Darios previsibles en caso ex%t;ié\:?;r eesnte 01
de accidente 2
Medios 0
Muy importantes | +0.2

Fuente: Norma Boliviana Hormigon Armado CBH-87

Hipdtesis de carga més desfavorable

Para encontrar la hipdtesis de carga mas desfavorable correspondiente a cada caso, se
procedera de la siguiente forma, partiendo de las acciones de calculo. Para cada fase de
comprobacion y para cada estado limite de que se trate se consideran las hipotesis de carga
gue a continuacion se indican y se elegira la que, en cada caso, resulte mas desfavorable.
En cada hipotesis debera tenerse en cuenta solamente aquellas acciones cuya actuacion

simultanea sea compatible.

HIPOTESIS | Yrg-G +¥q-Q

HIPOTESIS I 0,90(yfg.G + ¥£4-Q) + 0,90.y74. W
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HIPOTESIS 111 0.80. (yrg.G + ¥rg.Qeq) + Foq + Weq

En estas expresiones:

G = valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con caracter

de permanencia.

Q = Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno, mas

las acciones indirectas con caracter variable, excepto las sismicas.

Qeq= Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno, mas

las acciones indirectas con caracter variable, durante la accion sismica.
W = Valor caracteristico de la carga de viento.

W,q= Valor caracteristico de la carga de viento, durante la accion sismica. En general, se

tomara: W,q = 0
F,,= Valor caracteristico de la accion sismica.

2.6.2. Dominios de deformacion
El estudio del agotamiento de las secciones de hormigén armado sometidas a solicitaciones
normales se fundamenta en el diagrama de pivotes o de los dominios de deformacion. Para
el célculo de la capacidad resistente de las secciones, se supone que el diagrama de
deformaciones pasa por uno de los tres (3) puntos, A, B o C definidos en la figura.

puntos A, B y C son puntos en comin en los planos de agotamiento denominados pivotes.

o Pivote A: que corresponde al agotamiento por exceso de plastificacion de la
armadura Asz.
o Pivote B: rotura de la seccion en flexion

o Pivote C: rotura de la seccion en compresion simple
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Figura 2.8. Diagrama de pivotes o de los dominios de deformacion

10%- 2% &
ZONA

COMPRIMIDA

ZONA
TRACCIONADA

Fuente: “Hormigdén Armado” Jiménez Montoya (15° Ed)

Las deformaciones limites de las secciones, segun la naturaleza de la solicitacion, conducen

a admitir los siguientes dominios:

Dominio 1: Traccidn simple o compuesta: toda la seccion esta en traccion. Las rectas
de deformacion giran alrededor del punto A, correspondiente a un alargamiento del
acero mas traccionado, del 10 por mil.

Dominio 2: Flexion simple o compuesta: el acero llega a una deformacion del 10 por
mil y el hormigdén no alcanza la deformacion de rotura por flexion. Las rectas de
deformacion, giran alrededor del punto A.

Dominio 3: Flexién simple o compuesta: la resistencia de la zona de compresion
todavia es aprovechada al maximo. Las rectas de deformacién giran alrededor del
punto B, correspondiente a la deformacidn de rotura por flexion del hormigon: ecu =
3,5 por mil.

El alargamiento de la armadura mas traccionada esta comprendido entre el 10 por mil
y gy, siendo &y el alargamiento correspondiente al limite elastico del acero.

Dominio 4: Flexion simple o compuesta: las rectas de deformacion giran alrededor
del punto B. El alargamiento de la armadura mas traccionada esta comprendido entre

gy, Y 0y el hormigon alcanza la deformacion maxima del 3,5 por mil.
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Dominio 4a: Flexion compuesta: todas las armaduras estan comprimidas y existe una
pequefia zona de hormigdn en traccion. Las rectas de deformacion, giran alrededor
del punto B.

Dominio 5: Compresion simple o compuesta: ambos materiales trabajan a
compresion. Las rectas de deformacion giran alrededor del punto C, definido por la
recta correspondiente a la deformacion de rotura del hormigdn por compresion: ., =

2 por mil.

Tabla 2.6. Tabla Universal para flexion simple o compuesta

] K w (W/Fyd).10®
00891 |0.03 |0.0310 D
0.1042 |0.04 |0.0415 o)
01181 |0.05 | 0.0522 M
0.1312 | 006 | 0.0630 |
0.1438 | 007 |0.0739 N
0.1561 | 0.08 | 0.0849 |
0.1667 | 0.0886 | 0.0945 0
0.1684 |0.09 | 0.0960

01810 |0.10 |0.1074 2
01937 |0.11 |0.1189

02066 |0.12 | 0.1306 D
0.2198 | 0.13 0.1426 0
02330 |0.14 |0.1546 M
0.2466 |0.15 | 0.1669 |
0.2590 |0.159 |0.1782 N
0.2608 |0.16 | 0.1795 '
02796 |0.17 | 0.1924 0
02988 |0.18 | 0.2056

03183 |0.19 | 0.2190 3
03383 | 020 |0.2328

03587 | 021 | 0.2468
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0.3796 | 0.22 0.2612
0.4012 | 0.23 0.2761
0.4234 | 0.24 0.2913
0.4461 | 0.25 0.3069
0.4696 | 0.26 0.3232
0.4939 | 0.27 0.3398
0.5188 | 0.28 0.3570
0.5450 | 0.29 0.3750
0.5721 | 0.30 0.3937 4
0.6006 | 0.31 0.4133
0.6283 | 0.3193 | 0.4323 | 0.0994
0.6305 | 0.32 0.4338 | 0.1007
0.6476 | 0.3256 | 0.4456 | 0.1114
0.6618 | 0.33 0.4554 | 0.1212
0.6681 | 0.3319 | 0.4597 | 0.1259
0.6788 | 0.3352 | 0.4671 | 0.1343
0.6952 | 0.34 0.4783 | 0.1484
0.7310 | 0.35 0.5030 | 0.1860
0.7697 | 0.36 0.5296 | 0.2408
0.7788 | 0.3623 | 0.5359 | 0.2568
0.7935 | 0.3658 | 0.5460 | 0.2854

Oo—-—z2—-=200

0.8119 | 0.37 0.3280
0.8597 | 0.38 04931
0.9152 | 0.39 0.9251
0.9848 | 0.40 5.9911

Fuente: “Hormigon Armado” Jiménez Montoya (15° Ed)

Cargas y sobrecargas de disefio

Se denomina carga 0 accion a toda causa que pueda provocar y cambiar el estado de
tensiones al que esta sometido un elemento estructural.

Cargas Muertas o Permanentes

- Peso Propio: Es la carga debida al elemento resistente. EIl peso propio de un elemento

resistente, cuyas dimensiones van a determinarse en el célculo, se estimaré inicialmente,
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pudiendo para ello utilizarse tablas o formulas empiricas, o datos de estructuras construidas
de caracteristicas semejantes.

- Carga permanente

Es la carga debida a los pesos de todos los elementos constructivos como instalaciones fijas,
que soporta la estructura.

Cargas Vivas 0 Sobrecargas de Uso

Carga cuya magnitud y/o posicion puede ser variable a lo largo del tiempo. Pueden ser:

- Sobrecargas Vivas

Es la sobrecarga debida al peso de todos los objetos que puedan gravitar por el uso,

incluso durante la ejecucion.

Sobrecarga de balcones volados Los balcones volados de toda clase de edificios se
calcularan con una sobrecarga superficial, actuando en toda su éarea, igual a la de las
habitaciones con que comunican, mas una sobrecarga lineal, actuando en sus bordes
frontales, de 200 kg/m.= 2 KN/m

Cuantias geométricas minimas

En la tabla N°2.7, se indican los valores de las cuantias geométricas minimas de armaduras,
que deben disponerse en los diferentes tipos de elementos estructurales, en funcion del tipo
de acero utilizado.

Tabla 2.7. Cuantias geométricas minimas, en tanto por mil

Elemento Posicion |AH215L| AH400 | AH500 | AH 600

Pilares (*) 8 6 5 4
Losa (**) 2 1.8 1.5 1.4
Vigas (***) 5 33 2.8 2.3

Horizontal 2.5 2 1.6 1.4

Muros (***%*)

Vertical 1.5 1.2 0.9 0.8

Fuente: Norma Boliviana Hormigon Armado CBH-87

2.7. Disefo de elementos estructurales

2.7.1. Disefio de losa
Las losas son elementos estructurales bidimensionales, en los que la tercera dimension

es pequerfia, comparada con las otras dos dimensiones basicas. Las cargas que actuan
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sobre las losas son esencialmente perpendiculares al plano principal de las mismas, por
lo que su comportamiento estd dominado por la flexion.

Los alivianamientos se pueden conseguir mediante mampuestos aligerados de

hormigoén, ceramica aligerada, formaletas plasticas recuperables o formaletas de madera.

Losa Alivianada con Viguetas Pretensadas

Las ventajas de este tipo de forjados son similares a los de las losas bidireccionales
macizas, no obstante, a igualdad de canto, cargas y luces, estas losas tienen mayor
resistencia al punzonamiento y a las deformaciones generadas son menores.

Las desventajas es que las luces a cubrir tienen que ser relativamente inferiores a las
proyectadas en estructuras independientes de hormigon armado y siempre vamos a

requerir de un punto de apoyo que puede ser un muro portante o bien vigas o columnas.

Complemento. - De poliestireno, entre las ventajas como elemento aligerante se puede

citar las siguientes:

v/ Existe un incremento de aislamiento térmico y acustico, no obstante, la vigueta

existente entre bovedillas contiguas produce lo que comunmente se denomina

“puente térmico”, disminuyendo la efectividad del aislamiento.

v Por ser el poliestireno mas ligero ofrece gran manejabilidad tanto en su traslado como

en su montaje, lo que se traduce en un ahorro de mano de obra y en una disminucion

del tiempo necesario para su habilitado.

v Para el trabajador es mas seguro trabajar con poliestireno que con bovedilla de

ceramica, esta Ultima es mas aspera y pesada, existiendo el riesgo de que se desprenda

una pieza ya colocada lesionando a alguna persona.

Los forjados de semiviguetas tendran una placa superior de hormigoén cuyo espesor ho segun

el tipo de piezas empleadas, cumplira en todo punto las siguientes condiciones:

- con piezas resistentes: no serd inferior a 2 cm ni a “a/8”.

- con o sin piezas aligerantes: no sera inferior a 3 cm ni a “a/6”: siendo “a” la distancia

del punto considerado al centro de la pieza.>

2 Norma Boliviana CBH-87, punto 9.9.10.4.3, pag. 195
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Figura 2.9. Forjados con semiviguetas

Fuente: Norma Boliviana Hormigén Armado CBH-87

La altura ho (losa de compresién) es el concreto colocado en obra con el acero de refuerzo
requerido, el cual queda encima de las viguetas y bovedillas, siendo su funcién estructural

integrar y dar continuidad al sistema.
Acero de refuerzo en losa de compresion

Se requiere colocar acero de refuerzo en la capa de compresion para resistir los esfuerzos de
flexion que se lleguen a presentar, asi como para evitar agrietamientos por cambios

volumeétricos debidos a variaciones de temperatura.

Se colocara una armadura de reparto constituida por barras separadas como maximo 30 cm

y cuya area As, en cm?/m, cumpliré la condicion:

s 50 * ho _ 200
= fsd B fsd

Donde:
Anin (cm?m): Es la armadura de reparto
ho: Espesor de la losa de compresion (cm)

fsq: Resistencia de calculo del acero de la armadura de reparto (MPa)
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Flecha vertical admisible:

En caso de vigas o forjados que hayan de soportar muros o tabiques, se distinguen los tres 3

casos siguientes:

= silos muros o tabique han sido construidos con mortero de cemento, la flecha maxima
admisible es £/500.

= si los muros o tabiques han sido construidos con mortero de cal, la flecha maxima no
podré ser superior a £/400.

= si los muros o tabiques han sido construidos con mortero de yeso, la flecha méaxima
admisible es £/300.

En general en forjados ordinarios de edificacion con luces de hasta 6 m y para unas
condiciones medias, no es preciso comprobar la flecha indicada en las prescripciones si

la relacion canto/luz no es inferior a la sefialada en la tabla®

Tabla 2.8. Valores de la relacidn canto/luz para los cuales no es necesario
comprobar la flecha

Caso1 | Caso2 | Caso3 | Caso 4
Tramos simplemente apoyados 1/24 1/20 1/18 1/14
Vanos extremos de framos continuos 1/28 1/24 1/20 1/18
Vanos internos de tramos continuos 1/32 1/28 1/24 1/20
Voladizos 1/16 1/14 1/12 1/10
Fuente: Norma Boliviana Hormigon Armado CBH-87
Donde:

Caso 1: forjados que no han de soportar tabiques ni muros.

Caso 2: forjados que han de soportar tabiques 0 muros construidos con mortero de yeso.
Caso 3: forjados que han de soportar tabiques 0 muros construidos con mortero de cal.

Caso 4: forjados que han de soportar tabiques 0 muros construidos con mortero de cemento.
Se opto por losa alivianada por la facilidad constructiva que ofrecen y por el reducido peso
propio de la misma, favoreciendo el disefio ya que se redujeron asi las solicitaciones presentes

en la estructura debidas al peso propio.

3 Norma Boliviana CBH-87, pag. 197
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Caracteristicas viguetas pretensadas

Figura 2.10. Vigueta Pretensada Concrectec

—(a—

(b}

Fuente: Ficha Técnica Concretec

Fuente: Tabla 2.9. Especificaciones Técnicas vigueta

DIMENSIONES (mm) PESO RESISTENCIA
PRODUCTO PROMEDIO DEL ACERO TIPO DE
a | b h I (kg) (fyk=kg/cm?) | HORMIGON
Vigueta Variable
Pretensada | 111 | 56 | 114. | (hasta 17.2 18.000 350 Kg/cm?
4 19.00m.)
Vigueta Variable
Pretensada | 120 | 60 | 120 | (hasta 19 18.000 350 Kg/cm?
9.00 m.)

Fuente: Ficha Técnica Viguetas Pretensadas Concretec

Figura 2.11. Sistema de aplicacion de la vigueta

COMPLEMENTD 0F
PLATOFORM CONCRETEC

Fuente: Ficha Técnica Viguetas Pretensadas Concretec
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Figura 2.12. Dimensiones vigueta pretensada

6cm

1.5cm 25¢cm

4cm

1,5¢cm

25¢cm

12cm

Fuente: Elaboracion propia

Tabla 2.10. Sistema de aplicacion de la vigueta

DIMENSIONES (cm)
DESCRIPCION REFERENCIA Simple Doble
Distancia entre ejes (Paso) D 50-55-58-60 | 62-70-72
Altura de Complemento h1 de 10a 25 de 12 a 25
Altura de carpeta de compresion h> 5 5
Altura paquete estructural H de 15a 30 de 17a 30

Fuente: Ficha Técnica Viguetas Pretensadas Concretec

El espaciamiento entre viguetas permite aumentar la capacidad resistente de las losas, de la

misma manera la variacion de la altura del complemento permite generar losas més rigidas y

estables.

Se recomienda una altura del paquete estructural de:

5 = para losas unidireccionales
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Hormigén

La practica actual pide una resistencia de 350 a 500 kg/cm? para el concreto presforzado,

mientras el valor correspondiente para el concreto reforzado es de 200 a 250 kg/cm?.
Acero

El acero de alta resistencia debe ser capaz de producir presfuerzo y suministrar la fuerza de

tension en el concreto preesfozado.

El acero de alta resistencia utilizado como armadura de la vigueta Concretec proporciona a
la losa una resistencia superior a tres veces respecto al acero usado en hormigén armado In

situ, garantizando mayor durabilidad y calidad.
Verificacion de viguetas Pretensadas

El disefio de elementos preesforzados debe basarse en la resistencia y en el comportamiento
en condiciones de servicio durante todas las etapas de carga que seran criticas durante la vida
de la estructura, desde el momento en que el preesforzado se aplique por primera vez.

Los esfuerzos en el concreto inmediatamente después de la aplicacion del preesforzado (antes
de las pérdidas de preesforzado que dependen del tiempo) no deben exceder de lo siguiente:
Esfuerzos admisibles

Esfuerzo admisible a la traccion en tiempo cero:

fu=025+ [f",

Esfuerzo admisible a la compresion en tiempo cero:
fci = 0.60 *f,a'

Verificacion de esfuerzos
Esfuerzo en la fibra traccionada en tiempo cero:
Mo*C10 Po*eo*clo Po

— —— < f..
I + I Ao—f“

Esfuerzo en la fibra comprimida en tiempo cero:

Mo*CZO Po*eo*CZO Po

IO IO AO —fCl
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Los esfuerzos en el concreto después de producir las pérdidas de preesforzado debido a las

cargas en servicio no deben exceder de lo siguiente:

Esfuerzos Admisibles

Esfuerzo admisible a la traccion en tiempo infinito:

fis = 0.5 *\/fi

Esfuerzo admisible a la compresion en tiempo infinito:
fes = 045 f'

Verificacion de esfuerzos
Esfuerzo en la fibra traccionada en tiempo infinito:

_MT*Cloo Prxex*Cleo P

-——>
I I Aw Jes
Esfuerzo en la fibra comprimida en tiempo infinito:
Mp x Cpeo  Pr*ex*Creo P
- —— = fts
I I A

Donde:

M, = Momento por peso propio

M; = Momento bajo cargas de servicio

C10=C20= distancia a las fibras extremas en tiempo cero
C1.=Cax= distancia a las fibras extremas en tiempo infinito
Ao= A= Seccion de la viga en el tiempo cero e infinito.
lo=1l = Momento de Inercia en el tiempo cero e infinito.

€0 =€, = excentricidad, distancia del centro de gravedad de la viga al centro de gravedad de

la armadura en el tiempo cero e infinito.
2.7.2. Disefio de Vigas
Son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccion transversal y que, por

lo general, estan solicitados principalmente a flexion.
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El esfuerzo de flexion provoca tensiones de traccion y compresion, produciéndose las
méaximas en el cordon inferior y en el cordon superior respectivamente, las cuales se calculan
relacionando el momento flector y el segundo momento de inercia. En las zonas cercanas a
los apoyos se producen esfuerzos cortantes o punzonamiento. También pueden producirse

tensiones por torsion, sobre todo en las vigas que forman el perimetro exterior de un forjado.
Calculo a flexion simple

Se empleara la tabla universal de calculo de flexion simple o compuesta en el caso mas
elemental de flexién simple sin armadura de compresion proporcionan los valores de la

cuantia w, en funcion del momento reducido p:

_ Mgy < w = As * fya
M @by fog T A% by * fua
Donde:
b,, : Ancho de la seccion.
d : Canto util.
Fek . : :
f.q = —2°: Resistencia de calculo del hormigén a compresion.

Ye
fya = fy"/ys : Resistencia de calculo del acero (traccion o compresion).

M, : Momento flector de agotamiento o de calculo.
Uq: Momento flector reducido de célculo.
w = Cuantia mecanica
Se recomienda, sin embargo, por razones diferentes de las econdmicas, limitar la
contribucion del hormigon de tal modo que la profundidad de la zona comprimida valga
menos de 0,45d y no mas.
De este modo el valor del momento reducido y;;,,, €s independiente del tipo de acero utilizado
y su valor es:

& = 0.450 tim = 0.2961 w = 0.3643

Calculo de la armadura transversal
El hormigon y las armaduras en conjunto resisten el esfuerzo cortante, la armadura

transversal esté constituida por estribos, barras levantadas.
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Caso 1) EI hormigon puede resistir por si solo, no necesita armadura transversal se debe

colocar la armadura minima Asmin.

chZVd

ch:fvd *bw * d fvd = 0.50 * YV fcd (kg/sz)

V... Cortante absorbido por el hormigon.
;. Cortante de calculo del hormigén.

fva: Resistencia convencional del hormigén a cortante.

La norma recomienda que en todas las piezas de hormigdén armado se debe colocar por lo
menos una armadura minima; asi, para el estribo vertical es el 2 %, de la seccidn transversal

de la pieza multiplicada por la separacion entre planos de estribos (s).

Asmin = 0.02 * bw * s * Led
fyd

Caso 2) Cuando el cortante real es mayor que el cortante que resiste la pieza
Vo < Vi <V, es necesario colocar una armadura transversal para resistir el esfuerzo
cortante residual, de la diferencia.
Va=Veu +Vou = Vo =Vqg =V

Vo =030 * foq * by, xd
V.. - Cortante resistido por la armadura transversal.
. : Cortante maximo de agotamiento por compresion del alma.
V4 debe ser menor o igual que V,,, y mayor que V,, caso contrario, se debe cambiar las
dimensiones de la seccion transversal.

Vsu * s

Agyp = ——m
T09xd * fyq

Donde s es la separacion entre planos de cercos 0 estribos, debe cumplir la condicién:

Stmax < 0.75xd < 300 mm

Caso 3) El cortante de calculo del hormigdén es mayor al cortante maximo de agotamiento
por compresion del alma., en este caso se debe cambiar la seccion transversal.

Vd 2Vou
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Longitudes de anclaje

Un anclaje adecuado es fundamental para el buen comportamiento frente a la rotura de los
elementos de hormigdn armado, ya que de él depende que las barras puedan trabajar a la

tension necesaria.

Las longitudes de anclaje dependen de la posicion que ocupan las barras en las piezas de

hormigon.
Se distinguen las dos posiciones siguientes:

Posicion I: de adherencia buena, para las armaduras que, durante el hormigonado, forman
con la horizontal un angulo comprendido entre 45° y 90°, o que, en el caso de formar un
angulo inferior a 45°, estan situadas en la mitad inferior de la seccion, o a una distancia igual

o mayor a 30 cm de la cara superior de una capa de hormigonado.

Posicion I1: de adherencia deficiente, para las armaduras que, durante el hormigonado, no
se encuentran en ninguno de los casos anteriores. En esta posicion, las longitudes de anclaje

seran iguales a 1.4 veces las de a posicion I.

La longitud practica de anclaje, en prolongacion recta Ib puede calcularse, para las barras

corrugadas, mediante las siguientes formulas:

e Para barras en posicion I:

fyk

= 2> >
lpy=mx0Q _20*®_15cm

e Para barras en posicion Il

donde:

@ = didmetro de la barra, en cm

m = coeficiente numérico, con los valores indicados en la tabla 2.12, en funcion del tipo de
acero

fei= limite elastico garantizado del acero en MPa.
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Figura 2.13. Anclaje de barras corrugadas

E

POSICION I [AEERETRENRINNENENERNT] E’
QOMPRESION | AALLLLLLL L LR ]
119 S

POSICION [ | 1
TRACCION — —

lnate 1

Fuente: Norma Boliviana CBH-87

Tabla 2.11. Valores del coeficiente m en funcién del
tipo de acero

. . m
Hormigon =360 T AH 500 | AH 600
H15 18
H17.5 16 21
H 20 14 19 23
H 25 12 15 19
H 30 10 13 17
H 35 9 12 16
H 40 8 11 15
H 50 7 10 14

Fuente: Norma Boliviana CBH-87

La terminacion en patilla normalizada de cualquier anclaje de barras corrugadas, en

traccion permite reducir a longitud neta de anclaje a:

lyeta = 0.70 x [, =210+« @ > 15¢cm

2.7.3. Disefio de Columnas
Los soportes o pilares de hormigon armado constituyen piezas verticales, en las que la
solicitacion normal es predominante. La mision principal de los soportes es canalizar las
acciones que actuan sobre la estructura hacia la cimentacion de la obra, por lo que constituyen
elementos de gran responsabilidad resistente. Sus distintas secciones pueden ser sometidas a

compresion simple, compresion compuesta o flexion compuesta. Las columnas también
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soportan momentos flectores con respecto a uno o a los dos ejes de la seccion transversal y
esta accion de flexion puede producir fuerzas de tension sobre una parte de la seccion
transversal. Aun en estos casos, se hace una referencia a las columnas como elementos a

compresion puesto que las fuerzas de compresion dominan su comportamiento.

El refuerzo principal en las columnas, es longitudinal, paralelo a la direccion de la carga,

encargadas de absorber, bien compresiones en colaboracion con el hormigon.

En la figura 2.14. se detalla las secciones de soportes de hormigén armado y las limitaciones
en el armado.

Figura 2.14. Limitaciones en el armado de soportes

4 BARRAS 6 BARRAS
=] a a
T 1

B
=t

a<=35cm a<=15cm 15cm <a < 35 cm
8 BARRAS
a a a a
| Tt Tt

Sk

. & 5 X

s n E %
s

— 5

a<15cm 15cm <a <35cm a <35cm
| 9=10
[
10 BARRAS
—k
= "t
12 BARRAS
aaa a.a a
T it T
. .
. = ﬁ ﬂa'{:ﬁcm%
a<35cm a<15¢cm a <35cm

Fuente: “Hormigéon Armado” Pedro Jiménez Montoya (15°Ed)
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Longitud de pandeo

La longitud de pandeo I, de un soporte se define como la longitud del soporte biarticulado
equivalente al mismo a efectos de pandeo, y es igual a la distancia entre dos puntos de
momento nulo del mismo. La longitud de pandeo de los soportes aislados se indica en la

siguiente figura en funcion de la sustentacion de la pieza.

Tabla 2.12. Valores de coeficientes de pandeo a para columnas

Sustentacidn de la pieza a
Un extremo libre y otro empotrado 2
Articulado en ambos extremos. Biempotrada, con libre desplazamiento normal a la directriz | 1
Articulacién fija en un extremo y empotramiento en el otro 07
Empotramiento perfecto en ambos extremos 0,5
Soportes elasticamente empotrados 0,7
Otros casos 0.9

Fuente: Norma Boliviana Hormigon Armado CBH-87

La longitud de pandeo de soportes pertenecientes a porticos depende de la relacién de
rigideces de los soportes a las vigas en cada uno de sus extremos, y puede obtenerse de los
monogramas que se indica en la Figura N°2.13, siendo para ello preciso decidir previamente

si el pértico puede considerarse intraslacional o debe considerarse traslacional.
Definicion de estructuras traslacionales e intraslacionales

Para poder determinar la longitud de pandeo de una estructura se llama intraslacional si sus
nudos, bajo solicitaciones de calculo, presentan desplazamientos transversales cuyos efectos
pueden ser despreciados desde el punto de vista de la estabilidad del conjunto; y traslacional

en caso contrario.

El libro Proyecto y Célculo de Estructuras Tomo Il de J. Calavera en su capitulo 45.2.1.
indica que en el caso de estructura de edificacion de menos de 15 plantas en las que el

.. . o . — 1
corrimiento horizontal maximo en el dintel de la Gltima planta, no supere P de la altura

total se considerara un pértico intraslacional .*

4 JosEe CALAVERA.; Proyecto y Calculo de Estructuras. Cap. 45 Pandeo de pilares Inestabilidad lateral de vigas. En 45.2.1. P 376.
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Figura 2.15. Nomogramas que ofrecen la longitud de pandeo en soportes de porticos

\]JA 194 \PB \PA a LPB
o, @ oo ¥
B b S Ca—— o0 ¥ 20,0 —
= e E 222 100,0— F 100 S 1000
= s - 10, 50.0 50,0
5,0 / 5,0 / '
= oo /JE 30,0 50 /| 300
3.0 7 , | 80 20,0 + 40 , 20,0
2,0 — 5 / — 2,0 /
] ’ i 10,0 | 1 ’ 10,0
o R A
1,0 | / L 1,0 0 ] % :
0,9 — 7 09 7,0 / 7,0
0.8 — [/ 08 6.0 / 6.0
0,7 7] ’ — 07 5, 7 5,0
8‘2 5 1 o7 B 8'2 4,0 I 20 4,0
g y : 40 -] | - 3,0
0,4 A | - 04 _ ;
— / / 4
3] @, 03 2,0 ®, " 2,0
oz 7 e - g2 P e
g / 1,0 / =i 4,0
01— 1 0,1 /
/ ) /
/ /
/ TV I
o————é———o,s————— 0 o————é———no—-———— 0
PORTICOS INTRASLACIONALES PORTICOS TRASLACIONALES

Fuente: “Hormigon Armado” Pedro Jiménez Montoya (15°Ed)

Para el calculo de la longitud de pandeo se utiliza la siguiente ecuacién:

LONGITUD DE PANDEO: [, = a * | (a se obtiene entrando con ¥)

2 (?) de todos los pilares que concurren en A

Y, = ; (igual para ¥5)

% (#) de todos las vigas que concurren en A

Esbeltez mecanica

Se Ilama esbeltez mecéanica a la relacion A = 1, /i, entre la longitud de pandeo y el radio de

giro i de la seccién en el plano de pandeo. Recuérdese que i. = V(I /A) , siendo Ty A,
respectivamente, la inercia en dicho plano y el area de la seccion transversal, ambas referidas

a la seccion del hormigon solo (seccion bruta).

Los valores limites para la esbeltez mecénica son los que mencionan a continuacion:

v/ Para esbelteces mecanicas A < 35 (equivalentes, en secciones rectangulares, a

esbelteces geométricas menores a 10), la pieza puede considerarse corta,
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despreciando los efectos de segundo orden y no siendo necesario efectuar ninguna
comprobacién a pandeo.
v’ Para esbelteces mecanicas 35 < 1 < 100, puede aplicarse el método aproximado.

v' Para esbelteces mecanicas 100 < A < 200 (geometricas 29 < A, < 58), debe

aplicarse el método general.
v No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigén armado con

eshelteces mecanicas A > 200 (geometricas A, > 58).

En pilares aislados o pertenecientes a estructuras intraslacionales, si la esbeltez mecanica A
es inferior a 35, se desprecian los efectos de segundo orden y, en consecuencia, no es
necesario efectuar ninguna comprobacién a pandeo. Cuando 35 <A < 100, pueden aplicarse

los métodos aproximados.®
Flexion esviada

Se dice que una seccidn se encuentra en un estado de flexion esviada cuando no se conoce a

priori la direccion de la fibra neutra. Este estado se presenta en los casos siguientes:

> Enaquellas secciones que, por su forma, no presentan un plano de simetria, como las

seccionas en L de lados desiguales.

» En aquellas secciones que, siendo simétricas en cuanto a la forma, estan armadas
asimetricamente respecto a su plano de simetria, y en aquellas secciones que, siendo
simétricas por su forma y armaduras, estan sometidas a una solicitacion que no esta

en el plano de simetria.

» En dltimo caso es, sin duda el mas frecuente. En el que se encuentran la mayoria de
los pilares pues, aunque formen parte de porticos planos, la accion de viento o del
sismo puede producir flexiones secundarias, que con frecuencia se desprecian, lo
mismo que las que resultarian de una consideracion rigurosa del pandeo y de las
posibles inexactitudes de construccion, con las consiguientes excentricidades situadas
fuera del plano principal de flexion. La razon de regir el problema de la flexion

esviada debe atribuirse a su complejidad.

Seccion rectangular con armadura simétrica

5 Norma Boliviana CBH-87. En 8.3 Pandeo. Pag 82.
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Se trata en este apartado el problema de flexion esviada de mayor importancia practica, que
es el de la seccidon rectangular de dimensiones conocidas y disposicion de armaduras
conocidas, en la que, la Gnica incdgnita es la armadura total.

Para el dimensionamiento y la comprobacién de este tipo de secciones existe un
procedimiento sencillo y practico, que se expone a continuacion.

Abacos adimensionales con rosetas

Para realizar el célculo, de las piezas que se encuentran sometidas a flexion esviada, se
utilizarén los diagramas de iteracion adimensionales en flexion recta. Del mismo modo que
alli, al variar la cuantia, se obtenga para cada seccion un conjunto de diagramas de interaccion
(N, M), aqui se obtiene un conjunto de superficies de interaccion (N, Mx, My). Estas
superficies pueden representarse mediante las curvas que resultan al cortarlas por planos N
= cte. En cada hoja pueden agruparse cuatro u ocho de estos graficos, aprovechando las
simetrias (esta idea, original de Grasser y Linse, ha dado lugar a la denominacién en roseta).
Si ademas se preparan en forma adimensional, llevando en los ejes los esfuerzos reducidos
(v, X, Hy), son validos para una seccion rectangular, cualesquiera que sean sus dimensiones
y la resistencia del hormigon.

El dimensionamiento de una seccion es inmediato si disponemos de una roseta preparada
para la misma disposicion de armaduras, recubrimientos relativos y limite elastico del acero.
Basta entrar, en el sector correspondiente al valor de v del que se trate, con los valores de px,
Ky, para obtener la cuantia mecéanica total necesaria w.

Compresion simple

La compresion simple corresponde al caso ideal en que la solicitacion exterior es un esfuerzo
normal N que actua en el baricentro de la seccion.

En la préctica es muy dificil que se presente una compresién simple, dada la incertidumbre
del punto de aplicacion del esfuerzo normal. Por esta causa, la mayor parte de las normas
recomiendan que las piezas sometidas a compresién se calculen con una excentricidad
minima accidental, o bien que se aumenten convenientemente los coeficientes de seguridad.
Excentricidad minima de calculo
Debido a la dificultad que se tiene en la practica para que la carga actle realmente en el
baricentro, la Norma Boliviana considera una excentricidad constructiva (dependiendo la

direccidn en que se esta considerando el pandeo), igual al mayor de los dos valores:
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h

e =420
2 cm.

Donde: h: Canto total de la seccidn en la direccion considerada
Excentricidad de primer orden
Se tomara como excentricidad de primer orden la correspondiente al extremo de mayor

momento.

Excentricidad ficticia
Los efectos de segundo orden, provenientes del pandeo, se incorporan mediante una

excentricidad ficticia. Para piezas de seccion rectangular, viene dada por:

fya >*c+20*eo 1,*

c=(3 2107
Crie <+3500 c+10+e, h

fya: Resistencia de célculo del acero, en kg / cm?
c: Canto total medido paralelamente al plano de pandeo que se considera, en cm.
l,: Longitud de pandeo de la pieza, igual a [, = k = [, en cm.
Excentricidad total de calculo
La seccion debera ser dimensionada para una excentricidad total igual a:
er =€, t+eric t+eq

Calculo de la armadura longitudinal

Las armaduras longitudinales tendran un didmetro no menor de 12 mm y se situaran en las
proximidades de las caras del pilar, debiendo disponerse por lo menos una barra en cada
esquina de la seccidn, en los soportes de seccidn circular debe colocarse un minimo de 6
barras. Toda barra que diste méas de 15 cm de sus contiguas debe arriostrarse mediante cercos

0 estribos, para evitar el pandeo de la misma. Para que el hormigdn pueda entrar y ser vibrado
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facilmente, la separacion minima entre dos barras de la misma cara debe ser igual o mayor

que 2 cm y que el diametro de la mayor.°

Momento reducido:

_ Ng-er
u= h- b2 'fcd
Axial reducido:
Ny
V=
h-b-feq

Los recubrimientos de las armaduras principales deben estar comprendidos entre dos y cinco
centimetros, no debiendo ser inferiores al diametro de las barras ni al tamafio maximo del
arido.

2.7.4. Disefo de Fundaciones
La cimentacion es la parte de una estructura encargada de transmitir al terreno las cargas que
acttan sobre la totalidad de la construccidn. El terreno es un material de construccion ya que

tiene que ser capaz de resistir unos esfuerzos aplicados y garantizar la estabilidad de la
estructura de edificacion.

Las zapatas aisladas se emplean para transmitir al terreno la carga de un solo soporte, y su
planta suele ser cuadrada o rectangular. El canto h no debe ser menor de 30 cm.’

Clasificacién de las cimentaciones

La primera y més fundamental de las clasificaciones que pueden hacerse de las estructuras
de cimentacidn es la distincion entre cimentaciones superficiales o directas y cimentaciones

profundas.
Distribucion de presiones en el terreno

Al cargar un elemento de cimentacién apoyado en el terreno, el efecto se transmite a

profundidades tanto mayores cuanto mayor sea la anchura b del elemento de cimentacion. La

6 MONTOYA JIMENEZ, Pedro.; Hormigon Armado. (15 2. ed.). Cap. 20 Soportes de Hormigon Armado. En 20.3.1.- Armaduras
Longitudinales. P 263.

"MONTOYA JIMENEZ, Pedro.; Hormigén Armado. (15 2 ed.). Cap. 25 Cimentaciones y muros. En 25.3.- Zapatas aisladas.

P 376.

44



zona de terreno que se ve afectada se conoce como bulbo de presiones y se representa en la
Figura 2.16.

Figura 2.16. Bulbo de presiones bajo un cimiento de ancho b

1,5-b+2-b

Fuente: “Apuntes de Hormigdén Armado” Borja Varona Moya,
José Antonio Lépez Juarez, Luis Bafion Blazquez

Mas alla del bulbo que alcanza una profundidad de entre 1,5b y 2b por debajo del cimiento,
el incremento de presion recibido por el suelo sera lo suficientemente pequefio como para
que sus efectos puedan ser despreciados.

Para las longitudes de vuelo habitualmente adoptadas en los cimientos aislados y corridos, la
practica universal es aceptar una distribucion simplificada de presiones. La figura 2.17
representa dos posibles modelos: presién uniforme o presién con variacion lineal (que puede

ser trapecial o triangular).

Figura 2.17. Modelos de distribucion de presiones bajo el elemento de

cimentacion
| ] | S
- M 1 M
Distribucion real de Distribucion de presiones Distribucion de presiones
presiones bajo la zapata simplificada: uniforme simplificada: trapecial

Fuente: “Apuntes de Hormigén Armado” Borja Varona Moya,
José Antonio Lépez Juarez, Luis Bafion Blazquez
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En estos casos, a los efectos del comportamiento estructural del cimiento, se clasifican las

cimentaciones de la siguiente manera:

» Cimentaciones Rigidas: se trata de aquellas zapatas cuyo maximo vuelo Vmax N0 s

superior al doble del canto h del elemento.

Figura 2.18. Vuelo méaximo y canto en zapatas

Vmax

‘—,l Vmax
\ zapata ’1—-‘
N I
; / i
N 1
i !
N I

. ! / zapata ataluzada ;
1 / -
=
| =
.................................... v
e B 7
hormigon de limpieza (HL)

Fuente: “Apuntes de Hormigéon Armado” Borja Varona Moya,
Jose Antonio Lopez Juarez, Luis Bafion Blazquez

» Cimentaciones Flexibles: se trata de aquellos elementos de cimentacion que no

cumplen el criterio anterior.

Célculo de la armadura principal en zapatas

Figura 2.19. Célculo a fexion de una zapata

+___

Fuente: “Hormigén Armado” Pedro Jiménez Montoya (15°Ed)

Si la carga sobre la zapata es centrada, el momento debido a la carga del terreno ot = Nd/

(a*b), es:

o .
Mgy =?*b*(va+0.15*a0)
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Donde:

__ Maa
b dT e fg

Mg = p* (1 +p) Aszw*b*d*fc_d

fyd

v = vuelo de la zapata

b = dimensidn de la seccidn de la zapata

d = canto util

fea =

fck

/Yc

» : Resistencia de calculo del hormigon a compresion. (MPa)
(o

fya = fy""/ys : Resistencia de célculo del acero (traccion o compresion). (MPa)

Comprobacion en estructuras de cimentacion

Aunque la Normativa EHE-08 no se establece la obligacion de realizar las comprobaciones

a cortante y punzonamiento para los elementos de cimentacion rigidos, algunos autores

sugieren que estas comprobaciones también deben realizarse siempre que el vuelo Vmax Sea

superior al canto h.

Las comprobaciones a realizar en las estructuras de cimentacion pueden dividirse en dos

grupos bien diferenciados:

v

Comprobaciones de tipo geotécnico y de estabilidad: las combinaciones de
acciones para ELU se realizardn con los coeficientes parciales de seguridad de
acciones iguales a la unidad (acciones permanentes y variables desfavorables) o a
cero (acciones variables favorables); por lo tanto, las acciones que tengan efecto
desfavorable no se mayoraran, y las acciones variables que no sean dominantes se
multiplicaran por su correspondiente coeficiente de simultaneidad; en este tipo de
comprobaciones se incluiréa el peso del cimiento.

Comprobacion frente al vuelco

Comprobacion frente al deslizamiento, para la que se fija un coeficiente de seguridad
de 1.5.

Verificacion frente al hundimiento

Comprobaciones de resistencia estructural, el peso del cimiento no se considerara.
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v' Comprobacién a cortante
v' Comprobacién a punzonamiento

% Comprobacion al vuelco

En todo elemento de cimentacion sometido a momentos o fuerzas horizontales, debera
comprobarse su seguridad a vuelco y al deslizamiento. La verificacion consistira en verificar
gue los momentos estabilizadores de las fuerzas exteriores respecto al punto A superen los

momentos de vuelco; es decir que se cumpla:

(N+G)(%)2(M+V*h)*y1

donde:

N, M, V = esfuerzo normal, momento flector y esfuerzo cortante, en la cara superior de la
cimentacion

G = peso propio de la cimentacién

a = ancho del elemento de cimentacién

h = altura total del elemento de cimentacion

v1 = coeficiente de seguridad al vuelco, para el que se recomienda adoptar el valor 1.5

Figura 2.20. Seguridad al vuelco y al deslizamiento de
una zapata
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Fuente: “Hormigdén Armado” Pedro Jiménez Montoya (15° Ed)

%+ Comprobacién al deslizamiento
Para la comprobacion de la seguridad al deslizamiento, como fuerza estabilizante se contara
solo con el rozamiento entre la base del elemento de cimentacion y el terreno, o la cohesion
de éste. El posible empuje pasivo sobre la cara lateral del elemento no se tendra en cuenta a

48



menos que esté garantizada su actuacion permanente. Se verificara que se cumplen las
siguientes expresiones:

Para suelos sin cohesion (arenas) (N+G)tg*x@q =y, *xV

Para suelos cohesivos (arcillas) A *xCy =y, *V

Donde:

N, V = esfuerzo normal y esfuerzo cortante, en la cara superior de la cimentacion

G = peso propio de la zapata

¢d = (2¢/3) = valor de célculo del angulo de rozamiento interno

Cd =0,5 c = valor de célculo de la cohesion

A = &rea de la base del elemento de cimentacion

v, = coeficiente de seguridad al deslizamiento, para el que puede tomarse el valor 1.5.

« Verificacion al hundimiento

_ N 6% M, 6*M,
Omax = ST a2 Thra?

Oadm > Omax

Donde:

Oqam = esfuerzo admisible del terreno de fundaciéon
M, = momento en direccion X

M,

a = dimension de la zapata en direccion X

= momento en direcciéon Y

b =dimensién de la zapata en direccion Y
%+ Comprobacién a cortante
La comprobacion a cortante se realiza en la seccion 2, situada a una distancia igual al canto
atil d del paramento del soporte 0 muro. El cortante actuante vale, en el caso de carga
centrada.
Vo= or*xbx(v—d)
El esfuerzo cortante ultimo vale:
Vou= fow*xbxd
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fev = resistencia convencional del hormigén a cortante

Figura 2.21. Seccion de comprobacion a esfuerzo cortante
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Fuente: “Hormigén Armado” Pedro Jiménez Montoya (15° Ed)
% Comprobacion a punzonamiento
La comprobacién a punzonamiento se efecttia, como en las placas, en la seccion critica
Ac. La zapata se encuentra en buenas condiciones de punzonamiento cuanto sea:

Nd
axb

(axb—(ao+d)(bo+d)) <A, * 2% fuq

Donde:

Nd=axil de calculo kN

a=b= dimensiones en planta de la zapata (m)

ao=bo= dimensiones de columna (m)

f» = resistencia convencional del hormigdn a cortante

A= seccidn critica de punzonamiento

2.7.5. Disefio de obras complementarias
2.7.5.1. Escalera de Hormigén Armado
Las escaleras armadas longitudinalmente son aquellas que se encuentran apoyadas en los
extremosy que llevan el acero principal a lo largo del eje de la escalera y perpendicularmente
a las escaleras, por su tipo de apoyo podrian considerarse:
-simplemente apoyadas

-empotradas
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Pero por condiciones de que no existe empotramiento perfecto se considera, que siempre las
escaleras son simplemente apoyadas.®

Para el disefio se consideran cargas verticales y con luz proyectada horizontalmente.

Y con la carga a toda la longitud y con la con longitud inclinada. El disefio es igual cual fuera
la manera como se toman las cargas, la obtencién de la armadura longitudinal es analoga al

de vigas.

Figura 2.22. Cargas verticales con proyeccién horizontal e inclinada para escaleras
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Fuente: “Analisis y disefio de escaleras” Carlos Antonio Fernandez Chea

Disefio por flexion

Para su analisis por flexion la escalera se considera como si fuera una viga.

Para analizar la escalera se debe considerar la parte superior del eje, pues es la que se soporta
principalmente los esfuerzos de flexion.

En este caso siempre actla como viga rectangular asi que la armadura se obtiene:

Calculando el momento reducido

. Md

Seguidamente encontramos el valor de la cuantia con ayuda de la tabla universal de calculo

para acero de dureza natural y despejamos el area necesaria de armadura de refuerzo A.

8 CARLOS ANTONIO FERNANDEZ.; Analisis y disefio de escaleras. Cap. I1I Escaleras apoyadas longitudinalmente. Pag 9.
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_ Axfyd
YT hdxfed

Segun la norma boliviana con el objeto de cubrir los riesgos de fisuracion por efecto de la
retraccion y variaciones de temperatura, que con frecuencia no se tienen en cuenta en los
calculos se debe disponer de una cuantia minima para losas:
Wpnin = 0.0015
As min = Wmin * by * d

Pero existen momentos positivos y negativos logicamente deben existir As positiva como As
negativa.

Similarmente la losa que se coloca en la escalera necesita llevar As para su mejor armado
que se obtiene mediante los momentos obtenidos por la formula, que es igual para los

positivos como los negativos.

2.7.5.2. Rampa
Se disefiara como una losa maciza, el calculo de la armadura longitudinal tanto positiva como

negativa y la armadura trasversal es igual al analisis de disefio de la escalera.

2.8. Estrategia para la ejecucion del proyecto
La estrategia se centra basicamente en la planificacion de la obra para su ejecucién, en la que

se establecen los parametros para una correcta ejecucion a un costo y tiempo adecuados.

2.8.1. Especificaciones técnicas

Las especificaciones técnicas definen la calidad de la obra que el contratante debe ejecutar
por intermedio del contratista en términos de calidad y cantidad, con el propésito de
garantizar una edificacion confortable y segura.

Lo que se busca es regular la ejecucion de la obras, expresamente en el pliego de
especificaciones deberd consignar las caracteristicas de los materiales que hayan de
emplearse, los ensayos a los que deben someterse para comprobacion de condiciones que han
de cumplir, el proceso de ejecucion previsto, las normas previstas para la elaboracion de
distintas partes de la obra, las instalaciones que hayan de exigirse, las precauciones que deban
adoptarse durante la construccion; los niveles de control exigidos para los materiales y la

ejecucion, y finalmente las normas y pruebas previstas para las recepciones correspondientes.
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2.8.2. COmputos métricos
Es la cuantificacion de la cantidad referido a areas, volumenes, y o longitudes, donde se
aplican férmulas y métodos simples basados en matematica, geometria, trigonometria, etc;
que permiten tener una valoracion anticipada de la cantidad de material que llevara la

ejecucion, para ello se valen los planos y documentos del proyecto.

2.8.3. Precios unitarios
Se refieren al costo por unidad de volumen, area o longitud, segun corresponda, para cada
item de la construccion. El anélisis de precios unitarios, realizados para cada item, comprende
los siguientes puntos: Materiales, mano de obra, equipo, maquinaria y herramientas menores.
Técnicamente se establece el denominado costo directo y costo indirecto, el primero se
refiere a materiales y mano de obra, el segundo se refiere a desgaste de herramienta, gastos
generales y utilidad.

2.8.4. Presupuesto
Es el valor total estimativo del costo que tendrd una construccion al ser terminada, la
precision de la misma dependerd en gran medida al desglose de sus elementos que
constituyen la construccion, cada uno de ellos se halla condicionado a una serie de factores
de los cuales algunos son conocidos o de facil estimacién mientras que otros estan sujetos a
criterios del calculista.
Existen herramientas computarizadas que facilitan la obtencion del presupuesto con mayor
precision. El uso de las mismas suele reducir en cierta forma la complejidad en la estimacion

del presupuesto.

2.8.5. Cronograma de ejecucién

Una correcta secuencia de actividades interrelacionados en tiempos adecuados que deben
ejecutarse en un orden determinado antes que el trabajo completo pueda terminarse. Las
actividades estan interrelacionadas en una secuencia l6gica en sentido que algunas de ellas
no pueden comenzar hasta que otras hayan terminado.

Para poder realizar un proyecto en costo y tiempo adecuados es necesario elaborar un plan
en base al cual se pueda programar y controlar una obra. A partir de lo mencionado
anteriormente, se puede entender como planificacion a la formulacion de un conjunto de

acciones que sirva de guia para la realizacion del proyecto.
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CAPITULO 3: INGENIERIA DEL PROYECTO

El presente capitulo contempla el analisis, dimensionamiento y célculos de los elementos
estructurales mas solicitados, basados en el capitulo 2 (Marco tedrico) y se aplica la

normativa y metodologia mencionada en dicho capitulo.

3.1. Analisis del levantamiento topografico
El plano del levantamiento topogréafico fue proporcionado por la unidad de obras pablicas
del Gobierno Auténomo Municipal de la Ciudad de Tarijay la provincia Cercado, se muestra
a continuacion una representacion del terreno:

Figura 3.1. Zona de emplazamiento del proyecto
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Fuente: Gobierno Auténomo Municipal de Tarija

Se tiene curvas de nivel cada un metro, donde se puede apreciar que el lugar de
emplazamiento presenta un terreno plano, presenta un desnivel de 1m en distancias muy

considerables. El plano topografico proporcionado fue verificado mediante el programa
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Google Earth, ademas se detalla las actuales construcciones en el colegio que seran

demolidas para la construccion de la nueva unidad educativa.

3.2. Analisis del estudio de suelos

3.2.1. Ensayo de penetracion estandar SPT
Para la determinacion de la capacidad soporte del suelo se realizé el ensayo de penetracion
estandar “SPT”, con la ayuda de la empresa CEPAS, para el ensayo se excavo dos pozos por
la falta de espacio en el lugar de emplazamiento, debido que actualmente existe una

construccion que sera demolida.

En el siguiente cuadro se detalla la ubicacion de los dos pozos donde se realizé el ensayo

Figura 3.2. Ubicacion pozos de ensayo SPT

Fuente: Google Earth

El trabajo de laboratorio consistié en el procesamiento de las muestras obtenidas en campo

con la finalidad de determinar las caracteristicas y propiedades de las mismas.

La muestra fue extraida por medio de la cuchara partida (TERZAGH]I) la misma permite

ejecutar ensayos de penetracion dindmica S.P.T. mediante la percusidn con caida libre del
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martillo de 63.5 kg cada 76.2 cm de altura registrandolos el numero de golpes (N) necesario
para un total de 30 centimetros.

Para la clasificacion de la muestra se determind la granulométrica del suelo, el contenido de
humedad natural, los limites de consistencia, finalmente con los parametros analizados y el

numero de golpes se obtuvo la capacidad admisible del suelo.

En busca de un estrato firme al momento de la excavacion, el primer pozo analizado fue a
los 2.50 m, donde se produjo a esta profundidad 15 golpes, a este nivel se realizo los trabajos

de laboratorio y gabinete, obteniendo una resistencia del suelo de 1.4 kg/cm?,

El segundo pozo se excavd a los 3.50 m, se realizé a mayor profundidad para conocer el tipo
de suelo existente a este nivel, para determinar sus propiedades y caracteristicas de la segunda
muestra de suelo y realizar una comparacién de ensayos de ambos pozos. Para el segundo
pozo a los 3.50 m de profundidad se produjo 27 golpes obteniendo una resistencia de 2.5

kg/cm?,

Tabla 3.1 Contenido de humedad natural del terreno

Profundidad = Sondeo | Grado de Humedad
(m) s-01 Promedio
2.50 11.09 % Medio

Profundidad = Sondeo | Grado de Humedad
(m) S-02 Promedio
3.50 10.64 % Medio

Fuente: Elaboracion propia

Para el proyecto se decidié fundar a los 2.5 m, porque a esta profundidad la resistencia del
suelo era buena de 1.4 kg/cm?, siendo apto para el disefio de zapatas aisladas. A este valor
de la resistencia obtenida se redujo un 10 % de su valor a favor de la seguridad debido a la
incertidumbre del tipo de suelo a mayor profundidad. Para el proyecto se trabajé con una
resistencia del suelo de 1.26 kg/cm?.

3.2.2. Clasificacién de suelos

3.2.2.1. Clasificacion de suelos segin método AASTHO
El tipo de suelo encontrado en los pozos clasificados en ambos como un suelo A-6,
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suelo arcilloso plastico, que normalmente tiene un 75% o mas de material que pasa por el

tamiz N°200.

3.2.2.2. Clasificacion de suelos segin método SUCS

Clasificado por este sistema como un suelo CL, arcillas inorganicas de plasticidad media a

baja, arcillas arenosas, arcillas limosas.

El detalle del estudio de suelos se muestra en el ANEXO 2

Como resumen de los dos ensayos realizados se obtuvo lo siguiente:

Tabla 3.2. Caracteristicas del suelo Pozo N°1

SONDEO N°1
Profundidad 2.50 metros
Numero de golpes 15

Descripcion

Humedad Natural

CL =Arcillas inorgénicas de
plasticidad media a baja, arcillas
arenosas, arcillas limosas.

11.09 %

Resistencia Admisible

1.40 (kg/cm?)

Fuente: Elaboracion propia

Tabla 3.3. Caracteristicas de suelo Pozo N°2

SONDEO N°2
Profundidad 3.50 metros
Numero de golpes 27

Descripcion

CL =Arcillas inorganicas de
plasticidad media a baja, arcillas
arenosas, arcillas limosas.

Humedad Natural

10.64 %

Resistencia Admisible

2.50 (kg/cm?)

Fuente: Elaboracion propia
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Figura 3.3. Ensayo SPT pozo N°1 Figura 3.4. Ensayo SPT pozo N°2

Fuente: Elaboracion propia Fuente: Elaboracion propia

3.3. Analisis del Disefio Arquitecténico
La arquitectura del proyecto fue realizada por la unidad de obras publicas del Gobierno
Auténomo Municipal de la Ciudad de Tarija y la provincia Cercado, la cual consta de dos
niveles, que albergard a mas de 100 estudiantes del nivel primario y secundario, no todos
las/os estudiantes viven en la comunidad de Pampa Redonda, ya que asisten de otras
comunidades aledafias, como El Puesto, Churquis, Pantipampa. El disefio arquitectonico con
una superficie de 2136 m?, tiene como objetivo satisfacer las demandas por espacios

habitables, tanto estético como tecnoldgico.

Segun la arquitectura propuesta los ambientes estan distribuidos como se detalla a

continuacion de la planta baja con del primer piso:
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Tabla 3.4. Distribucién de ambientes Planta baja

PLANTA BAJA
FUNCIONALIDAD AMBIENTE
AULAS 8
DIRECCION 1
SECRETARIA 1
BANOS 2
1
1

SALA DE INGRESO
RAMPA DE ACCESO

Fuente: Elaboracion propia

Tabla 3.5. Distribucién de ambientes Primer piso

PLANTA ALTA
FUNCIONALIDAD AMBIENTE
AULAS 5
SALON DE USO MULTIPLE 1
AULATIC 1
LAB. QUIMICA 1
1
2

TALLER DE BIOLOGIA

BANOS
Fuente: Elaboracion propia

En cuanto a la zona a emplazar, es necesario tener en cuenta la existencia de una edificacion
que se encuentra construida, cuya edificacion sera demolida para poder llevar a cabo el
proyecto con su nuevo disefio arquitectonico.

3.4. Idealizacion de la estructura
Los elementos componentes de una estructura aporticada como vigas y columnas se han

idealizado con lineas continuas, las zapatas aisladas idealizadas como apoyos fijos.

Los porticos que se han definido tienen la siguiente geometria:
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Figura 3.5. Idealizacion de la estructura
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Fuente: Elaboracion propia

Realizado el analisis del plano arquitecténico, determinado la capacidad soporte del suelo y

verificacion de la topografia, se procede con el disefio de los elementos mencionados a

continuacion:

o Estructura de sustentacion de la edificacion

Estructura aporticada con elementos estructurales de hormigén armado. La estructura de

cubierta es también parte de la estructura de sustentacion.

o Estructura de sustentacién de la cubierta

Cubierta de losa alivianada con viguetas pretensadas.
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Figura 3.6. Vista 3d de la estructura

Fuente: Elaboracion propia

Figura 3.7. Vista en planta de la estructura

Fuente: Elaboracion propia

LOSA ALIGERADA: Para el disefio de la losa aligerada consideramos como si estuviese

apoyado sobre vigas, se considera una viga continua.
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Figura 3.8. Losa aligerada apoyada sobre vigas
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Fuente: https://www.studocu.com/pe/document/universidad-privada-san-juan-
bautista/ingenieria-civil/informe/estructuracion-e-idealizacion-de-estructuras/6558551/view

Figura 3.9. Corte A-A losa aligerada y viga
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Fuente: https://www.studocu.com/pe/document/universidad-privada-san-juan-
bautista/ingenieria-civil/informe/estructuracion-e-idealizacion-de-estructuras/6558551/view

La idealizacion estructural de la viga seré viendo el corte A-A 'y vendra dado por:
L= luz libre entre apoyos

Figura 3.10. Idealizacion de viga con carga uniformemente distribuida
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Fuente: https://www.studocu.com/pe/document/universidad-privada-san-juan-
bautista/ingenieria-civil/informe/estructuracion-e-idealizacion-de-estructuras/6558551/view
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o Fundaciones
Todas son zapatas aisladas consideradas como apoyos fijos, se consideraron asi porque no se
presenta un empotramiento perfecto en las zapatas, debido a los asentamientos. Disefio zapata

de geometria cuadrada y canto constante.

Figura 3.11. Zapatas
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Fuente: Elaboracion propia

Figura 3.12. Idealizacion de zapatas ailasdas

zapatas aisladas
idealizadas como apoyos
fijos

Fuente: Elaboracion propia
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3.5. Normativa de Disefio
La Norma que se utilizara para realizar el disefio de los elementos estructurales de hormigén
armado de la “Nueva Unidad Educativa Luis de Fuentes y Vargas” serd La Norma Boliviana
del Hormigon Armado CBH-87, norma que se encuentra vigente en nuestro pais. Para el
disefio de los elementos estructurales se empled el método de los estados limites Gltimo

respetando la normativa mencionada.
Caracteristicas del proyecto

El edificio en estudio esta proyectado en la Comunidad de Pampa Redonda en la Provincia
Cercado, esta constituida por dos plantas. La luz de columna a columna maxima es de 6.63

my 4,50 m, los niveles de las plantas son de 4 m.

Se plantea losas alivianadas con viguetas pretensadas y complemento de plastoformo como
estructura de entrepisos y parte de la estructura de sustentacion de cubierta por ser compatible
con las dimensiones que se tiene para que funcionen correctamente la luz maxima para la
disposicion de las viguetas. Se cuenta con 2 escaleras del mismo tipo de hormigén armado

en todo el edificio y también una rampa de acceso de losa maciza.

Se plantea zapatas aisladas cuadradas de hormigén armado que es compatible con las
caracteristicas del suelo de fundacion, la profundidad de las zapatas es de 2.50 m desde el

nivel de terreno.

3.5.1. Materiales
Los materiales usados en el disefio de los diferentes elementos estructurales corresponden a
materiales comercializados actualmente en nuestro medio, y que se enmarcan dentro de las

especificaciones y limitaciones de las normativas ya mencionadas.
Los materiales que utilizaremos para la estructura en estudio son los siguientes:

3.5.1.1. Hormigon

Para los elementos de hormigén armado presentaran las siguientes caracteristicas:

- Resistencia a la compresion f., = 25 N/mm? Control normal
- Peso especifico del hormigén armado yyepe = 25 KN/m3
- Modulo de elasticidad Ec = 33300 N/mm?
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- Modulo de Poisson = 0.2

- Factor de minoracion = 1.5

3.5.1.2. Acero de refuerzo
- Limite de Fluencia fy = 500 N/mm?
- Factor de minoracion =1.15.
- Modulo de elasticidad =210000 N/mm?

3.6. Analisis, célculo y disefio estructural (anélisis de carga)
3.6.1. Predimensionamiento de elementos estructurales

3.6.1.1. Predimensionamiento de vigas de arriostre
Las vigas de arriostre se utilizan para absorber cargas horizontales, solo trabajan a

compresion o traccion, se dimensionan para traccion que es el caso mas desfavorable.

Las dimensiones minimas b y h de la pieza de atado dictado por razones constructivas si la

pieza se encofra las dimensiones minimas pueden ser 250 * 250 mm.

Asumiremos como predimensionamiento una base de la viga de arriostre de b = 25 cm. La
luz més grande que se tiene en la estructura es de 6.43 m por lo tanto se tiene un canto de la

viga de:

I _ 643
- h=—==-—=54cm
12 12

asumiremos una altura de la viga de h=50 cm
El predimensionamiento de la viga de arriostre queda de la siguiente manera:

- b=25cm.
- h=50cm.

3.6.1.2. Predimensionamiento de vigas:

Se recomienda utilizar:

Se tiene luces de longitud tanto en las direcciones “x”y “y”: [ =4.50 m
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Para una luz de 4.50 m

450
12
h=375cm

El canto de la viga por seguridad y constructivamente se asumira:
h=40cm
Para la base de la viga se puede considerar b = h/2
h=20cm
Por lo tanto, el pre dimensionamiento de las vigas queda de la siguiente manera:

- b=20cm.
- h=40cm.

3.6.1.3. Predimensionamiento de Columnas:
Las dimensiones de las columnas se asumiran de 25 x 25 cm, en la norma CBH-87 indica
esas dimensiones mencionadas como minimas, de acuerdo a las solicitaciones se analizara la

seccion mas conveniente de las columnas para evitar cuantias de acero elevadas.

3.6.2. Analisis de cargas

3.6.2.1. Cargas muertas:
Se considerara las cargas muertas de la carpeta de nivelacién, el mortero para la colocacion

del ceramico, la baldosa ceramicay el cielo raso.

%+ Carpeta de Nivelacion
Altura de la carpeta de nivelacién =5 cm
Peso especifico del mortero = 23 kN/m?
Peso de la Carpeta de Nivelacion = 23 % *0.05m=1. 15% =CM1

«* Mortero
Altura del mortero=1 cm

Peso especifico del mortero= 21 kN/m3
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kN k
Peso del mortero = 21 — * 0.01m = 0.21—2 =CM2
m m

+»+ Baldosa Ceramica
Altura del cerdmico =1 cm

Peso especifico de la ceramica = 18 kN/m?®
o kN kN
Peso de la Ceramica =18 —*0.01m =0.18 — = CM3
m m

+» Cielorraso
Altura del cielorraso = 2 cm

Peso especifico del yeso = 12.5 kN/m?®

kN kN
Peso del cielorraso = 12.5 — % 0.02m = 0.25 — = CM4
m m

%+ Contrapiso para el drenaje en la tltima losa

Para una pendiente del 2% la carpeta de nivelacion para el drenaje de aguas se hara en la
direccion del lado menor de la losa de una longitud de 8.90 m, la altura de contrapiso

para el drenaje con una pendiente de 2% es de 5 cm.
Altura para el drenaje= 5 cm

Peso especifico de hormigén = 23 kN/m?3

kN
Peso de contrapiso para el drenaje = 23 — % 0.05m =1.15 — = CM5
m m

Carga muerta total que se introducira al programa para el primer piso:
CMtotal = CM1+ CM2 + CM3 + CM4

CM total = 1.15+0.21+0.18+0.25 = 1.79 %

Carga muerta total que se considerara para introducir al programa es el peso del cielorraso y

el peso del contrapiso para el drenaje de agua para evitar que se empoce y produzca goteras.

CMtotal = CM4 + CM5
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CM total = 0.25+1.15 = 1.4 %
m

Carga muro de ladrillo para pared externa e interna

«* Muro de Ladrillo Para Exteriores e = 18 cm:

ey

Junta Vertical =1 cm.

Junta Horizontal = 2 cm.

. ) . 100
N 2d e ladrillos fila horizontal = A1l 4pzas/m
0 . ' C o1 _
N 2d e ladrillos fila vertical 1272 7.14 pzas/m

N ¢de ladrillos por m?de muro = 4 x 7.14 = 28.56pzas/m?
Total piezas de ladrillo para 1 m? = 28.56 ~ 29 pzas/m?
VVolumen de Mortero

Volumen unitario de ladrillo = 12cm x18cm x24cm = 5184 cm®/pza
Volumen en 1 m? = 5184 cm®/pza x 29 pzas/m? = 150336 cm3/m?
Volumen de muro = 100x100x18 = 180000 cm*/m?

Volumen mortero = Volumen de muro - Volumen de ladrillos en 1 m?

3
cm
Volumen mortero = 180000 - 150336 = 29664F = 0.03 m3/m?

Peso del ladrillo de dimensiones especificadas (peso de una sola pieza) = 3.6 kg = 0.036 kN
Peso Muro Exterior = (29 220,036 <) + (0.03 2+ 21%) = 1.674 3
pza m m

m
m?2 m
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*

«» Muro de Ladrillo Para Interiores e =12 cm

Junta Vertical = 1 cm.

Junta Horizontal = 2 cm.

: : . 100
N 2d e ladrillos fila horizontal = A1l 4pzas/m
N 2de ladrillos fil tical = 100 =5
®de ladrillos fila vertical = 70— = pzas/m

N ¢de ladrillos por m?de muro = 4 x 5 = 20pzas/m?

Total piezas de ladrillo para 1 m? = 20 pzas/m?
VVolumen de Mortero

Volumen unitario de ladrillo = 12cm x18cm x24cm = 5184 cm®/pza
Volumen en 1 m? = 5184 cm®pza x 20 pzas/m? = 103680 cm®/m?
Volumen de muro = 100x100x12 = 120000 cm*/m?

Volumen mortero = Volumen de muro - Volumen de ladrillos en 1 m?

cm3 m3
Volumen mortero = 120000 - 103680 = 16320—2 = 0.016 —
m m

3
Peso Muro Interior = (20 2%+ 0.036 =) + (0.016 2= x 21%) = 1,056 X
m pza m m m
Peso del revoque de mortero
Revoque externo de mortero de 1 cm.

kN
Peso de revoque externo de mortero = 21—+ 0.01lm = 0.21 —
m m
Revoque interno de yeso de 1 cm.
Peso de revoque interno de yeso = 12.5 —*0.01lm = 0.125 —
m m

Peso muro exterior + revoque= 1.674 kN/m?+0.21 kN/m?+0.125 kN/m?
Peso muro exterior + revoque=2.01 kN/m?*3.60 m=7.24 kN/m

Peso muro interior + revoque= 1.056 kN/m?+0.21 kN/m?+0.125 kN/m?

Peso muro interior + revoque= 1.39 kN/m? * 3.60m = 5.004 kN/m
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vidrios: planos, transparentes y gruesos (e = 4.2 mm) = 0.105 kN/m?

Peso vidrios= 0.105 kN/m? * 3.46 m= 0.36 kN/m

Peso muro exterior + revoque — (peso de vidrios) planta alta = 7.24 KN/m - 0.36kN/m

Peso muro exterior + revoque — (peso de vidrios) planta alta = 6.88 kN/m

Peso vidrios= 0.105 kN/m? * 3.60 m= 0.378 kN/m

Tabla 3.6. Cargas lineales consideradas en el Proyecto

. carga lineal
Tipo de carga (kN/m)
muro exterior + revoque (planta baja) 7.24
muro exterior + revoque (primer piso) 6.88
muro interior + revoque 5.004
vidrios 0.378

Fuente: Elaboracion propia

Tabla 3.7. Cargas superficiales consideradas en el Proyecto

Tipo de carga carga superficial
(KN/m?)
Carpeta de nivelacion 1.15
Mortero 0.21
Baldosa ceramica 0.18
cielorraso 0.25
Contrapiso para el drenaje 1.15

Fuente: Elaboracion propia

Peso del barandado

En el primer piso segun los planos arquitectonicos en el sector de la galeria se tiene un

barandado de tubo galvanizado:

Pasamanos de tubo galvanizado

Diametro externo = 1 ¥ plg =0.0318 m
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Diametro interno = 1 plg =0.0254 m
Espesor = 0.6 cm
Peso especifico = 78 kN/m?®

Altura del pasamanos = 1 m.

Figura 3.13. Detalle baranda de tubo metélico

180 m 1.80m

10m

Fuente: Elaboracion propia

7T*d12_7'[*3.182

_ 2
2 2 =794 cm

Area externa =

n*de_n*2.542

_ 2
2 2 =5.07cm

Area interna =

Area total = Area externa — Area interna
Area total = 7.94 cm? — 5.07 cm?
Area total = 2.87 cm?
Carga de los tubos horizontales de la baranda (q1)

g1=Area total * Longitud de influencia* * N° de barras

7galvanizado

1= 2.87 *10“*m? * 1.80 m * 78 kN/m®*3 = 0.121 kN
Carga de los tubos verticales de la baranda (qz)

g2=Area total * Altura de la barra* * N° de barras

7galvanizado
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2= 2.87*10“m?* 1 m * 78 kN/m**18

go= 0.403 kN

Carga total del barandado.

Qb=01t 02

Q barandado = 0.121 kN + 0.403 kN = 0.524 kN

Carga del barandado en una longitud de influencia de 1.80 m.

Pp = 0.291 kN/m

Tanque de Almacenamiento

Para el disefio del tanque elevado se determinard primero el volumen requerido para la

cantidad de alumnos en el establecimiento. Segun el Reglamento Nacional de Instalaciones

Sanitarias Domiciliarias la dotacion para colegios es 50 I/alumno. dia

Tabla 3.8. Dotaciones comerciales publicas

Tipo de inmueble/ Utilizacion

Dotacion

Centros educativos, escuelas, colegios, universidades y
otros similares, alumnado externo

50 L/alumno. dia

Centros educativos, escuelas, colegios, universidades y
otros similares, alumnado interno

120 L/alumno. dia

Edificios de oficinas, personal

50 L/persona. dia o
6,0 L/m?. dia

Parqueos sin lavado de automoviles

2 L/m? dia

Centros de salud, hospitales, clinicas, personal médico,
paramédico.

50 L/persona. dia

Centros de salud, hospitales, clinicas, internos

400 - 600 L/cama.
dia

Fuente: Reglamento Nacional de instalaciones sanitarias publicas

La Unidad Educativa Luis de Fuentes y Vargas cuenta con 110 alumnos tanto del nivel

primario y secundario, el volumen requerido para esa cantidad de alumnos es:
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. litros .
Cantidad requerida = SOW * 110 alumnos = 5500 litros

7/

¢+ Calculo peso del tanque elevado

figura 3.14. Capacidades del tanque de almacenamiento

300 7 71 77 5.0
450 10 81 94 6.0
600 13 89 104 6.5
» ][] HNUS 650 13 92 m 6.5
900 18 103 129 7.0

¢ \’\ TANGUE REFORZADO
i, 1200 23 119 148 7.7

Sinpeon
1600 32 13 160 9.0

20000 '*

2300 45 139 165 10.5
2700 50 152 180 n
3000 50 157 172 11.50
3500 70 179 190 12
5000 110 187 223 13
7500 180 220 255 15

Fuente: Internet

Se usara dos tanques de una capacidad de 2700 y 3000 It, ubicados cerca de cada bafio.

Calculo del peso de los tanques elevados de agua:

3

1m 3
Volumenrangue 1 = 2700 It * 10001 2.7m

_ Yagua * VOIumenTanque
Pesoranque1 =

Areajysq
10 % * 2.7m3 kN
PeSOTanquel= 2.40 « 218 =5.16m
m3
Volumenrgngue 2 = 3000 It * 1000 = 3m3
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VAgua * VOlumenTanque

Area;psa

10k—1\3,* 3m3
m

Pesoranque 2 = 230%2.95 =4.42 mZ

PeSOTanque 2=

3.6.2.2. Sobrecargas de disefio

Sobrecargas Primer piso y azotea

Aulas = 3 kKN/m?

Bafios = 3 kKN/m?

Corredores en Planta Baja = 5 kN/m?

Corredores en Pisos Superiores a Planta Baja = 4 KN/m?
Talleres = 3.5 KN/m?

Laboratorios = 3 KN/m?

Escaleras = 4 kN/m?

Salon de uso mdltiple = 5 kN/m?

R

% Sobrecarga del barandado

En el primer piso en la parte de la galeria se considerara una sobrecarga lineal actuando en
sus bordes frontales de 200 kg/m= 2 kN/m.

Q= zook—g = 2kN/m
m
3.6.3. Junta de Dilatacion
En el caso de edificios corrientes, la separacion entre juntas de dilatacion, en funcion de las
condiciones climatoldgicas del lugar en que estén ubicados, no sera superior a:
e enregiones secas 0 con gran variacion de temperatura (superior a 10 °C), 25 m.
e en regiones humedas y de temperatura poco variable (variacién no mayor de 10 °C),
50 m.
Datos Generales:
a, = 1.0 x 1075 por grado centrigrado

AT = Thax — Trmin
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La diferencia maxima de temperatura en un mismo dia fue proporcionada por el SENAMHI
la estacion mas cercana del lugar del proyecto es la estacion San Andrés, la cual tenia un
registro de 27 °C para una temperatura méaxima y -1.5 °C para una temperatura minima

registrada el 21 de agosto de 2016.

Figura 3.15. Estaciones meteoroldgicas cercanas al lugar del proyecto

¥
a

.EstacioniRinos Su

o

Fuente: Google Earth

Tax =27 °C Tonin =-1.5 °C
AL = a.L.AT

En la estructura se dispondra de 2 juntas de dilatacion:

e 1° Junta de dilatacién

L1 =28.59m L2=24.95m
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Figura 3.16. Ubicacion de juntas de dilatacion en la estructura

28,29m 24,95m

[ T [E

Junta de
dilatacion N°1

WGo'GE
[ T[]
I

Junta de
dilatacién N°2

WE 62

Fuente: Elaboracion propia

AL1 = 1,0x1075 » 28.59 = (27°C — (—1.5°C ))
AL1 = 0.0081m = 0.81 cm
AL1 = 1,0x1075 » 24.95  (27°C — (—1.5°C ))

AL1 =0.0071m = 0.71cm

dilatacion térmica de 1.52 cm, se tomara una junta de 2.00 cm constructivamente.
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e 2°Junta de dilatacién
L;=35.65m L, =29.49m

AL1 = 1.0x1075 x 35.65m * (27°C — (—1.5°C ))
AL1=0.01m = 1.02 cm
AL1 = 1.0x1075 » 29.49 x (27°C — (-1.5°C ))
AL1=0.0084m = 0.84 cm
ALiotain = 1.02ecm + 084 cm = 1.86 cm

Teniendo una dilatacion térmica de 1.86 cm, se tomara una junta de 2.00 cm

constructivamente.

3.6.4. Velocidad del viento
Para el dato de la velocidad de viento que va estar sometida la estructura y con la cual va a
ser disefiada, se realizara un analisis de probabilidad de registros de vientos km/hr en la

estacion Tarija Aeropuerto.
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ESTACION TARIJA AEROPUERTO

Tabla 3.9. Velocidades maximas de viento km/hr estacion Tarija Aeropuerto

ANO | ENE | FEB | MAR | ABR | MAY | JUN
1944 | 334 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1945 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1946 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1947 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1948 | 33.4 | 25.9 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1949 | 334 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1950 | 33.4 | 25.9 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1951 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1952 | 33.4 | 25.9 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1953 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1954 | 334 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1955 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1956 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1957 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1958 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1959 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1960 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1961 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1962 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1963 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1964 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1965 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1966 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1967 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1968 | 33.4 | 25.9 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1969 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1970 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1971 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1972 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1973 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1974 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1975 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1976 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1977 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1978 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1979 | 33.4 | 25.9 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1980 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1981 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1982 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334
1983 | 33.4 | 25.9 | 27.8 | 33.4 | 33.4 | 334

JUL

AGO

SEP

OCT | NOV DIC | ANUAL
37.1 | 371 | 27.8 46.3
37.1 | 371 | 27.8 46.3
37.1 | 371 | 27.8 46.3
37.1 | 37.1 | 27.8 46.3
37.1 | 371 | 27.8 46.3
37.1 | 371 | 27.8 46.3
37.1 | 371 | 27.8 46.3
37.1 | 371 | 27.8 46.3
37.1 | 371 | 27.8 46.3
37.1 | 371 | 27.8 46.3
37.1 | 371 | 27.8 46.3
37.1 | 371 | 27.8 46.3
37.1 | 371 | 27.8 46.3
37.1 | 371 | 27.8 46.3
37.1 | 371 | 27.8 46.3
37.1 | 371 | 27.8 46.3
37.1 | 371 | 27.8 46.3
37.1 | 371 | 27.8 46.3
37.1 | 371 | 27.8 46.3
37.1 | 371 | 27.8 46.3
37.1 | 371 | 27.8 46.3
37.1 | 371 | 27.8 46.3
37.1 | 371 | 27.8 46.3
37.1 | 371 | 27.8 46.3
37.1 | 37.1 | 27.8 46.3
37.1 | 371 | 27.8 46.3
37.1 | 371 | 27.8 46.3
37.1 | 371 | 27.8 46.3
37.1 | 37.1 | 27.8 46.3
37.1 | 371 | 27.8 46.3
37.1 | 37.1 | 27.8 46.3
37.1 | 371 | 27.8 46.3
37.1 | 37.1 | 27.8 46.3
37.1 | 371 | 27.8 46.3
37.1 | 371 | 27.8 46.3
37.1 | 371 | 27.8 46.3
37.1 | 37.1 | 27.8 46.3
37.1 | 371 | 27.8 46.3
37.1 | 37.1 | 27.8 46.3
371 | 371 | 27.8 46.3
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1984 | 33.4 [ 259 [ 27.8 | 334 | 334 | 334 278 | 463
1985 | 33.4 | 259 | 27.8 | 334 | 334 | 334 278 | 463
1986 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 334 | 334 278 | 463
1987 | 33.4 | 259 | 27.8 | 334 | 334 | 334 278 | 463
1988 | 33.4 | 259 | 27.8 | 334 | 334 | 334 278 | 463
1989 | 33.4 | 259 | 27.8 | 334 | 334 | 334 278 | 463
1990 | 33.4 | 259 | 27.8 | 334 | 334 | 334 278 | 463
1991 | 33.4 | 259 | 27.8 | 334 | 334 | 334 278 | 463
1992 | 33.4 | 259 | 27.8 | 334 | 334 | 334 278 | 463
1993 | 33.4 | 259 | 27.8 | 334 | 334 | 334 278 | 463
1994 | 33.4 | 259 | 27.8 | 334 | 334 | 334 278 | 463
1995 | 33.4 | 25.9 27.8 334 | 334 | 334 27.8 46.3
1996 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 334 | 334 278 | 463
1997 | 33.4 | 259 | 27.8 | 334 | 334 | 334 278 | 463
1998 | 33.4 | 259 | 27.8 | 33.4 | 334 | 334 278 | 463
1999 | 33.4 | 259 | 27.8 | 334 | 334 | 334 278 | 463
2000 | 33.4 | 259 | 27.8 | 334 | 334 | 334 278 | 463
2001 | 33.4 | 25.9 | 27.8 | 33.4 | 334 | 334 278 | 463
2002 | 33.4 | 259 | 27.8 | 334 | 334 | 334 278 | 463
2003 | 33.4 | 259 | 27.8 | 334 | 334 | 334 278 | 463
2004 | 33.4 | 259 | 27.8 | 334 | 334 | 334 278 | 463
2005 | 33.4 | 259 | 27.8 | 334 | 334 | 334 278 | 463
2006 | 37.3 | 27.8 | 297 | 33.4 | 185 | 334 334 | 408
2007 | 33.3 | 27.8 | 371 | 334 | 37.1 | 334 37.1 | 408
2008 | 27.4 | 334 | 27.8 | 334 | 371 | 334 259 | 463
2009 | 37.6 | 37.1 | 334 | 371 | 37.1] 334 37.1 | 64.9
2010 ORI 37.1 | 1297 | 334 33.4 27.8 | 129.7
2011 | 24.2 | 259 | 222 | 24.1 [ 297 [ 334 |29.7| 389 | 37.1 | 334 | 334 | 371 | 389
2012 [ 31.3 | 222 | 259 | 315 [ 278 [ 27.8 [33.4 37.1 | 334 | 334 | 334 | 334 | 371
2013 | 203 | 27.8 | 27.8 | 33.4 | 334 | 334 |33.4 334 | 371 | 334 | 334 | 297 | 371
2014 | 333 | 334 | 334 | 297 [ 334 [ 315 [37.1 334 | 334 | 371 | 278 | 334 | 371
2015 | 37.3 | 27.8 | 185 | 27.8 [ 27.8 [ 278 |37.1 37.1 | 334 | 37.1 | 334 | 297 | 371
2016 | 22.2 | 27.8 | 27.8 | 371 [ 278 [ 278 | - | - - - - - | 371

Fuente: "SENAMHI" Servicio Nacional de Meteorologia e Hidrologia
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Tabla 3.10. Andlisis de velocidades de viento km/hr

velocidad . . . frecuencia frecuencia
. . Rango frecuencia | frecuencia | frecuencia . !
media Rango min . . . relativa relativa
max. absoluta relativa relativa %

km/hr acumulada | acumulada %
15 10 km/hr 20km/hr 2 0.002 0.230 0.002 0.2
25 20 km/hr 30km/hr 219 0.252 25.201 0.254 25.4
35 30 km/hr 40km/hr 512 0.589 58.918 0.843 84.3
45 40 km/hr 50km/hr 134 0.154 15.420 0.998 99.8
65 60 km/hr 70km/hr 1 0.001 0.115 0.999 99.9
125 120 km/hr | 130km/hr 1 0.001 0.115 1.000 100.0

total datos 869

Fuente: Elaboracion propia

Figura 3.17. Frecuencia de velocidades de viento registrados

600

500

400

300

frecuencia

200

100

frecuencia absoluta vs velocidades

A B

C

D E

rangos de velocidades km/hr

Fuente: Elaboracion propia

rangos de velocidades
km/hr

A 10 km/hr  20km/hr
B 20 km/hr ~ 30km/hr
C 30 km/hr  40km/hr
D 40 km/hr ~ 50km/hr
E 60 km/hr ~ 70km/hr
F 120 km/hr ~ 130km/hr
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Se trabajé con los datos de velocidades maximas de viento registradas entre los afios 1944-
2016, de la estacion Tarija Aeropuerto, velocidad registrada con menor valor en esta estacion
de 18.5 km/hr en fechas marzo y mayo de los afios 2006 y 2015 respectivamente, la mayor
velocidad de registro es de 129.7 km/hr, el 25 de marzo del 2010.

Se determin0 las frecuencias de velocidades registradas estableciendo un rango méx y min
de velocidad con un intervalo de 10 km/hr, segun el primer gréfico elaborado frecuencia vs
los rangos de velocidades, existe 512 datos de velocidades entre 30 km/hr y 40 km/hr siendo

valores de velocidades mas frecuentes.

Figura 3.18. Frecuencia relativa de velocidades de viento
Estacion Tarija Aeropuerto

frecuencia relativavs rango velocidades

0.070
0.060
0.050
0.040

0.030

Frecuencia relativa %

0.020
0.010

0.000
A B C D E F

rangos de velocidades km/hr

Fuente: Elaboracion propia

Segun el gréfico frecuencia relativa expresada en porcentaje vs rangos de velocidades km/hr

un 58.92 % del total de datos analizados presenta velocidades entre 30 y 40 km/hr.
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Figura 3.19 Frecuencia relativa acumulada % de velocidades de
viento estacion Tarija Aeropuerto

frecuencia relativa acumulada vs velocidad media
120

100

80

60

40

frecuencia acumulada %

20

20km/hr  30km/hr  40km/hr  50km/hr  70km/hr 130km/hr

rangos maximos de velocidades km/hr

Fuente: Elaboracion propia

Gréafico velocidades rangos maximos de intervalo vs frecuencia acumulada, figura 3.19,
velocidades menores a 30 km/hr un 25.4 %, velocidades menores a 40 km/hr 84.3 %,
velocidades menores a 130 km/hr un 100 %.

Las velocidades méas frecuentes segun los graficos elaborados entre los rangos de 30 — 40
km/hr, son: 29.7 km/hr,31.3km/hr ,31.5km/hr, 33.3km/hr, 33.4km/hr, 37.1km/hr ,37.3km/hr,
37.6 km/hr, 38.9 km/hr, para el proyecto se adoptd una velocidad de 38.9 km/hr.
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3.7. Disefio y verificacion de los elementos estructurales de la edificacion

3.7.1. Disefio de Losa alivianada
El disefio de cubierta y de entrepisos se realizo con losa alivianada conformadas por viguetas
pretensadas CONCRETEC con complemento de plastoformo y una capa de compresion.
por la facilidad constructiva que ofrecen y por su reducido peso propio, favoreciendo el
disefio ya que se redujeron asi las solicitaciones presentes en la estructura debidas al peso

muerto.

La losa alivianada concierne al estudio de hormigén pretensado. Todas las losas cumplen la
funcidn estructural de cubierta, el disefio y verificacion se realizara en la losa del primer piso
que esta entre las columnas C34-C31-C35-C32, se realiz0 la verificacion de esta losa N°9
debido a que en esta se presenta una de las sobrecargas mayores que es el del salén de uso

multiple.
Losa cuyas viguetas se encuentran apoyadas entre los porticos 33 y 35.

Figura 3.20. Losa alivianada con viguetas a verificar

( = ———m=
ATt

|! 1 ..
I -
M

Fuente: Elaboracion propia
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Disefio de la carpeta de compresién

Segun la Norma Boliviana los forjados de semiviguetas o nervados, tendran una placa

superior de hormigdn cuyo espesor h,, cumplird en todo punto las siguientes condiciones:

- Con o sin piezas aligerantes: no seré inferior a 3 cm ni a “a/6”: siendo “a” la distancia del

punto considerado al centro de la pieza.

Datos:

a = 16.5 cm mitad del ancho del complemento

h = 15 cm canto de la bovedilla

Altura de la carpeta de compresion:

Se asume una carpeta de compresion de 5 cm:
a
ho = g = 3cm

16.5
ho ZTZ 3cm

5cm > 2.75cm =3 cm

Se recomienda una altura del paquete estructural de:

o5 = para losas unidireccionales

Por lo tanto:

% = 0.26 m = Constructivamente H = 0.25 m = 25 cm.

Entonces se asumira una altura paquete estructural

h=25cm.

Disefio de la vigueta pretensada

e Viguetas CONCRETEC
e Complemento aligerante de Plastoformo

e Resistencia del hormigon pretensado f7¢: 35 MPa
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Resistencia del hormigdn en fase intermedia 70% f*ci: 24.5 MPa
Tension ultima del acero pretensado fy: 1800 MPa

Separacidn entre viguetas 50cm.

Capa de compresion 5cm.

Altura total de losa alivianada 25 cm.

Calculo de las caracteristicas geométricas de la vigueta

Seccidn de la vigueta en t=0

Figura 3.21. Seccion de vigueta en t=0

6cm

5

s

= 5

E o™

12cm
Fuente: Elaboracion propia

Ao = 0.0075 m? Area de la seccion transversal de la vigueta
C20=0.0487 m Brazo mecénico inferior
C10=0.0713 m Brazo mecéanico superior
Ixc =0.00001111 m* Momento de Inercia con respecto del eje x

€o = C20-y
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o 3*x241x104+1x4
y = z =4cm

€, =4.87—-4=0.87cm = 0.0087m

Esfuerzos admisibles

Esfuerzo admisible a la traccion en tiempo cero:

’ N kN
fu=025% [f', =025 |245 —— =1.2374 MPa = 1238 —

Esfuerzo admisible a la compresion en tiempo cero:

, kN kN
foi = 0.60 % f';; = 0.60 » 24.5 MPa = 14.7 — = 14700 —

Momentos actuantes

Momento de peso propio

kN , kN
Go=Yy*A =25 —5%00075m? =0.1875 —

_qo*1> 0.1875 % 4.50?

3 3 = 0.4746 kN * m

M,

Esfuerzo de pretensado

k
u = Esfuerzo ultimo de rotura (—g

f
cm?

p

— 1800079 — 1800 N
fou = cm?2 mm

fos = 0.74 * fp

= 1332
mm?2 mm?2

fps = 0.74 x 1800

Area de acero de pretensado

AT T ol mm?
=—F =~ = 12566 mm
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Area total

n= nlmero total de barras
Ar=n=*A
Ar =5%12.566 = 62.83 mm?

Fuerza de pretensado inicial

P, = fys * Ap = 1332

——"t 62.83 mm? = 83689.56 N = 83.689 kN

Verificacion de esfuerzos de traccion en tiempo cero

Mo*clo_l_Po*eo*ClO Po

0.4746 + 0.0713 N 83.689 *0.0087 *0.0713 83.689 < 1238 kN
0.00001111 0.00001111 0.0075 — m2

kN kN
—9531.7 — < 1238 — — Cumple
m m

Verificacion de esfuerzos de compresion en tiempo cero

Mo*CZO Po*eo*Czo Po

— > f.

IO IO AO - fCl
0.4746 x 0.0487 m 83.689 x0.0087 x 0.0487 m 83.689 > 14700 kN
0.00001111 0.00001111 0.0075 — m?

kN kN
—12269.7 — = —14700 — - Cumple
m m

Propiedades de la vigueta compuesta en tiempo infinito (t=)

A= 0.0444 m2 Area de la seccion transversal de la vigueta
C20=0.1788 m Brazo mecanico inferior
C10=0.0712 m Brazo mecanico superior
Ixc =0.0001876 m* Momento de Inercia con respecto del eje x
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Figura 3.22. Seccion de vigueta en t =00

27 am

Sem

25em

12em

Fuente: Elaboracion propia

€o = C20-y

o 3*x241+x104+1x4
y = z =4cm

e, =17.881 —4 =13.881cm =0.1388 m
Ancho efectivo de la losa

En ausencia de una determinacion mas precisa se puede asumir que es igual al caso de vigas
en T que supone, para las comprobaciones a nivel de seccion, que las secciones normales se

distribuyen uniformemente en un cierto ancho reducido de las alas llamado ancho efectivo.

1
be =bo+z*ly < b

Donde:
be = Ancho efectivo

bo =4 cm Ancho del nervio de la vigueta pretensada
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lo=4.5m. Luz de la vigueta

b = Separacion real entre viguetas.

1
be=4+§*4.5=0.94m

En ningun caso el ancho efectivo serd mayor que la separacion real entre viguetas entonces
se tiene que el ancho efectivo sera:
b, =0.5m

Homogeneizando la seccién:

Para homogeneizar la seccion, se emplea la relacion entre los mddulos de deformacion

longitudinal correspondiente a cada tipo de hormigon.

E,s 15200 % /250
n=—= = 0.845
E3zs 15200 /350

b,=b*xn=05m=x0.845=0.423m
Esfuerzos admisibles

Esfuerzo admisible a traccion en tiempo infinito:

, N kN
fis =05+ [f'_ =05+ |35 —— = 2958 MPa = 2958 —

Esfuerzo admisible a la compresion en tiempo infinito:

fes = 045 % f' = 0.45 = 35 m’:lnz = 15.75 p—t —15750%
Determinacion de las cargas en tiempo infinito
Gpeso propio = 25—z 0.041 m? = 1.025—
kN kN
dpiso ceramico = 18 3 * 0.01m * 0.50m = 0.09W
kN

Qcarpeta de nivelacion = 23 ﬁ * 0.05m * 0.50m = 0.575 ?

kN kN kN
Gpeso muerto = 0.09 ™y + 0.575 ™ = 0.665 ™
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kN
dsobrecarga = 5 W *0.5m = 2-5?

qroTAL = Qpeso propio + Qmuerta + qsobrecarga

= 1.025 kN+0665kN+25kN—419kN
droraL = L. m . m Py T m

Momento Moo

Qoo * 1% 171.5 % 4.50°

M, =
8 8

= 10.606 kN * m

Fuerza de pretensado inicial
Considerando 20 % de pérdidas

Pr = fps x Ap % 0.8 = 1332 * 62.83 mm? x 0.8 = 66951.65 N = 66.952 kN

mm?2

Verificacion de esfuerzos de compresion en tiempo infinito:

Mg * €10 Pr*€0*Cleo P

- —-—>
I I Aw fes
10.606 x 0.0712 66.952 % 0.1388 *0.0712 66.952 kN
- + - >—-15750—
0.0001876 0.0001876 0.0444 m2
kN kN
—2006.28 — = —15750 — - Cumple
m m
Verificacion de esfuerzos de traccion en tiempo infinito:
My % €0 Pp* €6 *Coeo P
- -1 <
Ioo Ioo Aoo - ftS
10.606 « 0.1788 66.952 x 0.1388 * (0.1788 66.952 < 2958 kN
0.0001876 0.0001876 0.0444 — m?

kN kN
—256.46 — < 2958 — — Cumple
m m

90



Calculo de la Armadura de Distribucion:

La armadura de reparto se dispone para resistir las tensiones debidas a la retraccion del
hormigon y a las variaciones térmicas, evitando fisuraciones y contribuyendo a la rigidez del

forjado en su plano.
Y cuya area A, en cm?m, cumplira la condicion:

s 50 * ho _ 200
= fsd B fsd

Donde:
Anmin (cm?/m): Es la armadura de reparto
ho: Espesor de la losa de compresion (cm)

fsa: 434.78 MPa Resistencia de calculo del acero de la armadura de reparto (MPa)

- 50 * 5 S 200
M 434.78 T 434.78

A

Apin = 0.58 > 0.46
Por lo tanto, la armadura de reparto a usar es:
A; = 0.58 cm?/m

Se considera un didmetro minimo de las barras de: ® = 6 mm As = 0.283 cm?y una separacion

entre barras de 25 cm.
El nimero de barras necesarias cada metro es:

As  0.58 —21=3p
Arge =0283 - 21= arras/m

N°barras =

Aspe = 3%0.283 cm? = 0.849 cm?/m
Donde: 0.849 > 0.58 Cumple!!!

Se utilizara como armadura de distribucion: ® 6 mm ¢/ 25 cm cada metro
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Verificacién de la Deflexion

Segun CBH-87 pagina 197 indica que en forjados ordinarios de edificacidn con luces de

hasta 6 m y para una condicién media, no es preciso comprobar la flecha indicada en las

prescripciones si la relacion canto/luz no es inferior a la sefialada en la tabla 9.9.10.4.3.b.
1

24

B_0zm _ 4056 L 00416
L 24

=

~| =

T 450m

0.056 = 0.0416 — Cumple !l

e Determinacion de la contra flecha debido solamente a la fuerza de preesforzado.

Figura 3.23. Contra flecha en vigueta debido al Preesfrozado

Traccién

/ compresion

contra-flecha

Fuente: Elaboracion propia

La ecuacién que se emplearé para determinar la contra flecha es:

A _S*M*va
MmaxT A8« E x|

Donde:

L,=45m E,=28436.6

5 Ixc=0.00001111 m*
mm
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El valor de momento M corresponde al momento generado por los cables de preesfuerzo:
M =P, xey = 83.68 kN x 0.0087 m = 0.728 kN * m

Entonces el valor de la contra flecha es:

5% 0.728 * 4.502

Amax= 48284366 + 000001111 L r00m = 0486.cm

e Determinacion de la flecha debido a las cargas que acttan sobre la vigueta.
La ecuacion que se empleara para determinar la flecha es:

A _5*W>I<Lv4
maxT 480 x E = I

Donde:

L, =450m E.=128436.6 Ixc = 0.0001876m*

mm?
El valor de momento w corresponde a la carga total generada para el tiempo infinito

analizado anteriormente:

= 1.025 kN+0665kN+25kN—419kN
droraL = L. m . m P T m

Entonces el valor de la flecha es:

A - 5% 4.19 * 4.50%
max— 480 x 28436.6 * 0.0001876

= 0.0034m = 0.335cm

e Por lo tanto, la flecha final para la seccidn seré:

Afinal: Afuerza de preesforzado Acargas que actuan sobre la vigueta

Afinai= 0.486 — 0.335 = 0.15 cm

e Verificacion de la flecha
Arinai< Dgam

0.15cm < 09cm - Cumple !
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3.7.2. Disefio de Viga
Las vigas fueron disefiadas a flexién, las dimensiones de las vigas rectangulares son: 25x50

cm., 25x30 cm ,20x30 cm y 25x40.

A continuacidn, se realizara la verificacion de la viga mas solicitada. (Seccidn Critica). Los
datos seran obtenidos del programa CYPECAD, usandose los esfuerzos correspondientes a
la peor combinacion que produce las mayores tensiones y/o deformaciones (envolvente de
disefio). Para su verificacion se selecciona el elemento mas solicitado, el mismo comprende

a la viga en el primer piso, entre las columnas P-34 y P-35, viga de dimensién 25x50 cm.

Figura 3.24. Portico 33, viga 56

Viga 56
Portico 33

—al
e
N
|
.-J
”

Fuente: Cypecad 2017

Cargas en viga:

Carga de losa:

Peso vigueta: 19.5 kg
Peso plastoform: 0.86 kg

Separacion entre viguetas: 0.50 m
94



Altura de la capa de compresion: 5 cm
Andlisis para 1m?:
(0.50 * x) = 1m?

X=2m

En una longitud de dos metros entran dos plastoform, separacion entre viguetas es de 0.50

m.

. k kN
Peso de dos viguetas: Py;gyetas = 2 * 19.5 kg = 39 m—gz = 0.39 —

k kN
Peso de dos plastoform: Ppaseororm = 2 * 0.86 kg = 1.72 m—i = 00172 —

Peso carpeta de compresion: Pegrpeta de compresion =¥ * V

kN kN

Peso ceramico:

kN kN
Peeramico = 18 W* (0.0lm) = 0.18@

Peso carpeta de nivelacion:
PCarpeta de nivelacién = 23 ﬁ * (0.0Sm) = 115?
Peso propio viga:
Alto: 0.50 cm
Ancho: 0.25 cm

Ppropio viga = VHA* * A

kN kN
Ppropioviga = 25 ﬁ* (0.5m * 0.25m) = 3.125 g

Peso muerto: 0.39 40,0172 N 4+ 1.25 X 1 018 X 4 115 ¥ — 2987 XX
m m m m m m

Sobrecarga: 5 "—’Z
m
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Distribucion de carga de losa en la viga:

W = (Carga * Area losa)/?2

Figura 3.25. Distribucion de carga en viga

\ / Carga de losa

Viga

Fuente: Elaboracion propia

Area losa: 6.29 * 2.40 = 15.1 m?

2.987% * 15.1 m?
Wpeso muerto — 2 = 2255 kN

22.55 kN kN

Wpeso muerto — W =3.58 —

5 % * 15.1 m?
Wsobrecarga = 5 = 37.75 kN

37.75 KN KN

Wsobrecarga = W = 5.992 7

Calculamos distribucion de carga de losa para ambos lados contribuyentes:

kN kN
Wpeso muerto — 3.58 W* 2=1716 W

kN kN
Wsobrecarga = 5992 Py *2 =11.984 P

Peso muerto total = peso propio viga + peso muerto losa

kN kN kN
Peso muerto total = 3.125 —+ 7.16 — = 10.285—
m m m
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kN kN kN
Peso sobrecarga = 11.984 —+ 1.25 — = 13.234 —
m m m

Combinacion de cargas:
CC=16*CM+1.6%CV

kN kN kN
CC=16%10.285—+ 1.6 x 13.234 — = 37.63 —
m m m

Disefio a Flexién

Datos geometricos, esfuerzos maximos y caracteristicas mecanicas de los materiales (Viga
56):

- Base de la viga: bw =25cm Alturade laviga: h=50cm

- Momento flector positivo: Mmax = 218.89 kN«m (en el medio)

- Momento flector negativo lado P34: Mmax = -96.26 kN=m (en la columna P34)
- Momento flector negativo lado P35: Mmax = -163.98 kN=m (en la columna P35)
- Resistencia de célculo del hormigon: feg = fu/1.5 = 25/1.5 = 16.667 N/mm?

- Resistencia de calculo del acero: fyq = fyi/1.15 = 500/1.15 = 434.783 N/mm?

Figura 3.26. Envolvente del Momento Flector viga 56

[l
=
=14 48]
—
1 |
-6
[t ]
- ]
0w
=]
-@m |
-4
-A
5] P35 P34
O El ] N
= il
S
= 4]
E
B

218.89

Fuente: Cypecad 2017
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Recubrimiento
Precipitacion media anual Tarija= 608.16 mm
Grado de exposicion: lla

Para una vida Gtil de 50 afios r =20 mm

— Q
I'=Tom™t ®t + ;

r=20 mm+8mm+10mm= 38 mm
Determinacion de la Armadura Positiva

My = 218.89 kN *xm

e Momento reducido de célculo (u,):

Mg 21889 %1000 * 1000
hd = @ % g 250 * (460)2 * 16.667 N/mm?

= 0.2483

e Determinacion de la cuantia mecanica:
Entonces: plim = 0.2961 valor recomendado como limite

Uy < thawm = 0.2483 < 0.2961

Como g < Ug 1im NO Se necesita armadura a compresion.
Se determina la cuantia mecénica ws, de acuerdo a tabla universal para flexion simple o

compuesta:

Si pg =0.2483 - wg =0.2975

e Armadura necesaria:

A bw s d 19 = 02975 « 25 cm + 46 16.667 N /mm
= * * dx —=0. * * *
s = @5 ¥OW fra M EAS M 434783 N /mm?

Ag =13.12 cm?

Armadura minima ASmin

Segun el codigo CBH-87 nos recomienda como armadura minima para evitar la aparicion de
fisuras por retraccion o efectos térmicos.
De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero fy = 500 N /mm?
omin= 0.0028
Ag min = Omin * by * d = 0.0028 * 25cm * 46cm = 3.22 cm?
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Como: As > As min
Entonces el area de calculo sera:
As=13.12 cm?

e NuUmero de barras y diametro:

Como A > A i, S€ adopta el mayor, la armadura es de:
A, = 13.12 cm?

Area para diametro ¢ 20 mm = % x 22 = 3.142 cm?
Area para didmetro ¢ 16 mm = - x 1.6> = 2.011 cm?

El nimero de barras a usar serd N° de barras = 3 20 + 2 @16
Agpro = 3 *3.142 cm? = 9.426 cm?
Aspzo = 2 *2.011 cm? = 4.022 cm?
Con un area total de calculo de: As total = 13.448 cm?
Determinacion de la separacion de las barras dentro de la pieza.

_b'—N9 de barras * @
5= Nede barras — 1
174cm—2%2—-2%1.6
s = 1 = 26cm

La separacion entre barras es mayor a 2 cm y mayor a la dimension del diametro de la barra

mas gruesa, por lo tanto, el espaciamiento entre barras cumple las separaciones minimas.

El armado para el momento positivo, se
usard > 3920mm+2 @ 16 mm

Determinacion de la Armadura Negativa
Mg =—163.98 kN *m

e Momento reducido de calculo (u,):

Mg 163.98%1000 * 1000
Hd = 42 £, 250 = (465)2 * 16.667 N/mm?

= 0.1820
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e Determinacion de la cuantia mecéanica:
Entonces: ulim = 0.2961 valor recomendado como limite

Uy < Ugpm = 0.1820 < 0.2961

Como g < Ug 1im NO Se necesita armadura a compresion.
Se determina la cuantia mecanica ws, de acuerdo a tabla universal para flexion simple o
compuesta:

Si uy =0.1820 - wg =0.2033

e Armadura necesaria:

A bw * dx L4 — 02033 » 25 cm x 46.5 16.667 N /min’
= * * dx — = * * 46, *
s = @ = OW foa cm ‘M 434.783 N/mm?

Ag =9.06 cm?
Armadura minima ASmin
Segun el codigo CBH-87 nos recomienda como armadura minima para evitar la aparicion de
fisuras por retraccion o efectos térmicos.
De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero fy = 25 N/mm?

omin= 0,0028

A min = Wmin * by * d = 0,0028 x 25¢m * 46.5 cm = 3.26 cm?
Como: As > As min

Entonces el area de calculo seré:

As = 9.06 cm?

e Numero de barras y diametro:
Como Ag > A nin, Se adopta el mayor, la armadura es de:
A = 9.06 cm?
Area para didmetro ¢ 16 mm = % ¥ 1.62 = 2.011 cm?
Area para diametro ¢ 20 mm = % * 22 = 3.142 cm?

El nimero de barras a usar sera:
N°de barras = 2916 + 2920
Aspre = 2 *2.011 cm? = 4.022 cm?

Agpro = 2 *3.142 cm? = 6.284 cm?
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Con un area total de célculo de:
As total = 10.30 cm?
Determinacion de la separacion de las barras dentro de la pieza.
. b"— N2de barras * @
N®ede barras — 1
_178ecm—-1+x16cm—2+2cm

s = ] =41cm

El armado para el momento negativo, se
usard = 2 @16 mm + 20 20 mm

Determinacion de la Armadura Negativa
Mq = —96.26 kN *m

e Momento reducido de célculo (ug):

Mgy 96.26 * 1000 * 1000

M = 2 ., ~ 250 % (465)2 * 16,667 N/mm2 _ 01068

e Determinacion de la cuantia mecanica:
Entonces: ulim = 0.2961 valor recomendado como limite
fg < fgim = 0.1068 < 0.2961

Como pugz < Ugim NO Se necesita armadura a compresion.
Se determina la cuantia mecanica ws, de acuerdo a tabla universal para flexion simple o
compuesta:

Si pg=0.1068 - wg =0.1141

e Armadura necesaria:

A bw * dx L4 — 01141 » 25 cm  46.5 16.667 N /min’
= * * dx — = * * 46, *
s = W = OW foa cm ‘M 434.783 N/mm?

A =5.085 cm?
Armadura minima ASmin

La Norma Boliviana CBH-87 indica que una de las razones que justifica la exigencia de

cuantias minimas, es la presencia de esfuerzos térmicos y de retraccion que con frecuencia
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no son tomados en cuenta en el calculo, los valores de cuantia minima son suficientes para
cubrir estos efectos.
De la tabla de cuantias geométricas minimas segun el tipo de Acero f, = 25 N/mm?
omin= 0,0028
Agmin = Wmin * by, * d = 0,0028 * 25¢m * 46.5cm = 3.26 cm?
Como: As > As min
Entonces el area de calculo seré:
As = 5.085 cm?

e NuUmero de barras y diametro:

Como A > A i, S€ adopta el mayor, la armadura es de:
Ag = 5.085 cm?
Area para didmetro ¢ 16 mm =+ % x 1.62 = 2.011 cm?
Area para diametro ¢ 10 mm = % * 12 = 0.785 cm?

El nimero de barras a usar sera:
N°de barras = 2®16 + 2910

Aspr = 2 *2.011 cm? = 4.02 cm?

Aspro = 2 %0.785 cm? = 1.57cm?

Con un area total de célculo de:
As total = 5.59 cm?

Determinacion de la separacion de las barras dentro de la pieza.

_ b"— N%de barras * @ _
5= Nede barras —1

178cm—-1x1.6cm—2*x1cm
s = ] = 47cm

El armado para el momento negativo, se
usara=> 2 P16 mm+ 2010 mm
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Calculo de Armadura transversal

Figura 3.27. Envolvente de cortante Viga 56

2 cxl
|
=41 .
A
180
150
120
an
an
% 0
E P35 pI4
(1]
]
- m
=3
- il
=20
-8 g
w3
-8 b=
N

Fuente: Cypecad 2017

El cortante mayorado (cortante de calculo) en P35 sera:

V, pas = 243.69 kN

e La resistencia convencional del hormigon a cortante es:

kg kg N
foa =05%/fq = 0.5% /166.67m = 6.455 — = 0.6455 —

e Resistencia del hormigén al esfuerzo cortante:
Vow=foa*xb*d
V., = 0.6455 x 250 % 460 = 74232.5 N

e Cortante de agotamiento por compresion del alma:
Vou =030 * foq*b*d
V,, = 0.30 % 16.667 * 250 * 460 = 575011.5 N
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e C(Casol:
Utilizar armadura minima:
Si: V., 2V; - Nonecesita armadura tranversal

74232.5 < 208220 No Cumple !!!

e (Caso2:
Calcular la armadura transversal:
Veu < Vg < Vou
74232.5 < 208220 < 575011.5 Cumple !!!

e (Caso3:
Es necesario aumentar las dimensiones de la seccion:
Vd = V;)u

208220 = 575011.5 No Cumple !!

e Cortante resistida por el acero:
Voy = Vy — V., = 208220 N — 74232.5 N = 133987.5 N

Armadura Transversal:

4 —_ Vurt 13398751920
S 090xd*f,g  0.90 x 460 x 420

= 1479.503 mm? = 14.795 cm?

Donde: fyq = resistencia de calculo, de la armadura transversal, no mayor de 420 MPa.

e Armadura Transversal minima:

Agmin = 0.02 % by, * t (Jea
fyd
16.667 5
Agmin = 0.02 * 25 x 225 * =4.464 cm

420

As = Asmin

Como el area calculada es mayor a el area minima, se adopta la mayor As=14.795 cm?

795 ) .
Ast = = 7.398 cm? estribo a 2 piernas
7 * 0.82 5
Agg = — - 0.503 cm
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7.398 cm?
N° barras = ——— = 14.7 =~ 15 barras

0.503 cm?
192 cm

espaciamiento =
p 15

=128cm ~ 125 cm

Verificacion de la armadura transversal para el lado derecho de la viga C-34
El cortante mayorado (cortante de calculo) en P34 sera:
Vd P34 — 20766 kN

e Laresistencia convencional del hormigén a cortante es:

kg kg N
fva =05 /f.q = 0.5x /166.67m = 6.455 i 0.6455 —

e Resistencia del hormigoén al esfuerzo cortante:
Vew = foa*b*d
V., = 0.6455 x 250 * 460 = 74232.5 N

e Cortante de agotamiento por compresion del alma:
Vou=1030%*fcq*bx*d
V,, = 0.30 * 16.667 * 250 * 460 = 575011.5 N

e Caso 1:
Utilizar armadura minima:

Si: V., 2V; - Nonecesita armadura tranversal

74232.5 < 174610 No Cumple !!!

e Caso 2:
Calcular la armadura transversal:
Veu <Va < Vou
74232.5 < 174610 < 575011.5 Cumple !!!
e Caso 3:
Es necesario aumentar las dimensiones de la seccion:
Va 2 Vou

174610 > 575011.5 No Cumple !
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e Cortante resistida por el acero:

Vo, =Vy— V., = 174610 N — 74232.5 N = 100377.5 N

Armadura Transversal:

_ Vgxt  100377.5 % 1360
T 0,90xd*f,g  0.90 x 460 x 420

A = 785.101 mm? = 7.851 cm?

Donde: fyq = resistencia de calculo, de la armadura transversal, no mayor de 420 MPa.

Armadura Transversal minima:

Asmin = 0.02 x by, * t * fc—d
fyd
16.667 5
Agmin = 0.02 * 25 x 136 * = 2.698 cm

420
Como el area calculada es mayor a el area minima, se adopta la mayor As= 7.851 cm?

Ast = T = 3.926 cm? estribo a 2 piernas
. 3.926 cm?
N° barras = 0503 cmZ — 7.8 = 8 barras
o 136 cm
espaciamiento = 3 - 17 cm

e Armadura Transversal minima en la parte central de la viga

Agmin = 0.02 % by, * t (Jea
fyd
16.667 )
Agmin = 0.02 * 25 x 276 * =5476 cm
Ast = T = 2.738 cm? estribo a 2 piernas
. 2.738 cm?
N° barras = 0503 emz 5.44 = 6 barras
o 276 cm
espaciamiento = =46 cm

6

106



Como el espaciamiento maximo entre estribos es de 30 cm entonces adoptamos como

separacion 30 cm.

Verificacion de la flecha maxima
Segun el programa tenemos una flecha maxima de:
fmax = 1.127 cm
Pero seguin recomendacion de la norma CBH-87en el punto 9.9.10.4.3, la flecha méxima no
debe de exceder el valor de la siguiente expresion:

l _ 604 cm
500 500
Se puede apreciar que la flecha maxima no sobrepasa la admisible por lo tanto esta correcto.

faam = = 1.208 cm

Tabla 3.11. Comparacion calculo manual vs programa Cypecad, elemento viga

Elemento Viga Disefio Disefio con el | Variacion Respecto al
Manual Programa Calculo Manual [%]
Armadura Longitudinal
para el Momento 13.45 cm? 13.45 cm? 0%
Flector [+]
Armadura Longitudinal
para el Momento 10.30 cm? 10.30 cm? 0%
Flector [-] P35
Armadura Longitudinal
para el Momento 5.59 cm? 5.59 cm? 0%
Flector [-] P34
Armadura Transversal
para el Cortante P35 15¢8mm 16p8mm c/12 6.25 %
c/12.5cm cm
Armadura Transversal
para el Cortante P34 8p8mm 8p8mm 0%
c/17cm c/17cm

Fuente: Elaboracion propia




Célculo del anclaje

e Barras en posicion |

La norma CBH-87 en su punto 12.1.3 dice:

La longitud practica de anclaje, en prolongacion recta b, puede calcularse, para las barras

corrugadas, mediante las siguientes formulas:

lps =m*®22&*®2150m
20
Donde:
@= diametro de la barra, en cm
m= coeficiente numérico, con los valores indicados en la tabla 2.12.(15)

fyi= limite elastico garantizado del acero en MPa. (500 MPa)

500
l,; =15 %22 > 20 *2>15cm

lpy=60cm>=50cm > 15cm

La terminacion en patilla, gancho o gancho en U de las barras corrugadas que trabajen a
traccion, permiten reducir la longitud basica de anclaje por prolongacion recta al valor 0.7

Ib, no debiendo adoptarse valores menores de 10 @ ni de 15 cm.®
lneta = 0.70 % 1); =210+ @ > 15cm
lheta = 0.70%x60cm = 10%2 = 15cm

lheta = 42cm >220cm = 15 cm

lnetaposici(ml = 42cm

9 MONTOYA JIMENEZ, Pedro.; Hormigon Armado. (15 2Ed.). Cap. 9 El Hormigén Armado. En 9.5.5.- Anclaje de barras
corrugadas. P 123.
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e Barras en posicion Il

La longitud practica de anclaje, en prolongacion recta b, puede calcularse, para las barras

corrugadas, mediante las siguientes formulas:
2 fyk
lpy=14xmx@ ZE*(DZlScm

Donde:
@= didmetro de la barra, en cm (1.6 cm)
m= coeficiente numérico, con los valores indicados en la tabla 2.12. (15)

fyi= limite elastico garantizado del acero en MPa. (500 MPa)

500
Ly =14%15%12 > . *1>15cm

lyy =21cm > 35.714cm = 15cm
En este caso se debe elegir el mayor valor l,;; = 35.714 cm

Pero la terminacion en patilla normalizada de cualquier anclaje de barras corrugadas, permite

reducir a longitud neta de anclaje a:
lheta = 0.70 % 1,; 210 @ > 15cm
lheta = 0.70 *35.714cm > 101 > 15cm

lheta= 25em =>10cm = 15 cm

lnetaposiciénll = 25cm
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Figura 3.28. Detalle de Armado viga 56

o] |

25 25
P36 255 P35 642 P34
1@20:L=300 i
——145——
! 1020 L=445
24 :
2010 L=265 2010 L=165! :

i | 2016 L=655 o
-—[ 25x30 T 25x50 ]—v—
EEEEENEEEEE |
a 19 g

; @y 3020 L=676 [
04y 2012 L=285 T
= 2016 L=385

122 —
N 10x1e6c/22 1 16x1e@8c/12 9x1e@8c/30 8x1e@8c/M17 |
128 214 1313 192 276 136 25

Fuente: Cypecad 2017

3.7.3. Diseiio de la Columna
Las dimensiones de las columnas son de 25*25 c¢cm y las dimensiones de las columnas

circulares son de 30 cm de didmetro.

A continuacion, se realiza la verificacion de una de las columnas mas solicitada. Los datos
fueron obtenidos del programa CYPECAD, usandose los esfuerzos correspondientes a la
peor combinacion que produce las mayores tensiones y/o deformaciones. La columna C-35,

que presenta los siguientes datos:

Resistencia caracteristica de H°A°
Resistencia caracteristica de acero
Recubrimiento geométrico

Dimensiones

fo = 25 N/mm?

fyk = 500 N/mm?
r=2cm
b=25cm.;h=25cm.
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Longitud L=3.80m

Axil de célculo Ng = 624.6 kN
Momento de célculo en direccién x Max = 4.8 KN-m
Momento de célculo en direccion y Mgy = 49.5 KN-m

Figura 3.29. Columna a verificar,C35

COLUMNA 35

i

Fuente: Cypecad 2017

e Resistencia de calculo de los materiales
feoe  25N/mm?

- = = 16.667
Jea 1,50 1,50 mm2
fyk 500N /mm?
fya 1,15 1,15 34.783 mm2
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Figura 3.30. Vista eje X y eje Y, columna C35

EJE X EJEY

c2 C2

PRIMER PIS0 : PRMER PISO \

2{:':>:1L 28:-‘]“,.

PLAMNT A BAIA A PLANT A BAJA t

C3 C3

Fuente: Elaboracion propia
Elemento Lo(rg?r']t)“d bem)| hiem) | Ix@em®) | 1y cmY
Columna (C1) 380 25 25 32552.083 [32552.083
Columna (C2) 400 25 25 32552.083 [32552.083
Columna (C3) 270 25 25 32552.083 [32552.083
Viga 52 (V52) 450 20 30 45000 20000
Viga 53 (V53) 450 20 30 45000 20000
Viga 51 (V51) 450 25 40 133333.33352083.333
Viga 50 (VV50) 450 25 40 133333.333]52083.333
Viga 56 (V56) 642 25 50 260416.667 [ 65104.167
Viga 55 (V55) 255 25 30 56250 39062.5
Viga 61 (V61) 642 25 40 133333.333]52083.333
Viga 62 (V62) 255 25 40 133333.333]52083.333
Leax | Ieax
Lcl i ch
Yax = i i
IV52x+IV53x vsey , lvssy
LV52 LV53 LV56 LV55
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32552.083 cm* | 32552.083 cm*

b = 380 + 200 — 037
AX ™ 45000 cm* N 45000 cm* 65104.167 cm* N 39062.5cm* ~
450 450 642 255

ley | leay
_ Lcl ch
V52y+ V53y+ V56x+ V55x
Lys, * Lyss * Lyse  Lyss
32552.083 cm* , 32552.083 cm*

Yy = 380 400 = 0.23
AY 720000 cm# N 20000 cm* | 260416.667 cm4 N 56250 cm* ~
450 450 642 255

Iclx + Ic3x
Lew o Les
lpBX < <

Iysix | Iysox +1V62y +1V61y
LV51 LV50 LV62 LV61

32552.083 cm* | 32552.083 cm*

380 + 270
Yy = = 0.24
PX ~ 133333.333 cm’ _133333.333 cm’ 52083333 cm® _ 52083.333cm”
450 450 642 255
Iily + I£3y
_ cl c3
V51y + V50y + V62x + Vé6lx
LV51 LV50 LV62 LV61
32552.083 cm*  32552.083 cm*
380 t 270
Ypy = =0.21
52083.333 cm® _52083.333 cm*® _ 133333.333 cm* _ 133333.333 cm*
450 450 642 255

II)AX = 037, II}BX =0.24
II)AY = 023, II)BY =0.21
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Traslacionalidad o Instraslacionalidad de la estructura:

El libro Proyecto y Célculo de Estructuras Tomo Il de J. Calavera en su capitulo 45.2.1. y el
libro apuntes de Hormigon Armado de Borja VVarona Moya indica que en el caso de estructura
de edificacién de menos de 15 plantas en las que el corrimiento horizontal méximo en el

dintel de la Gltima planta, bajo las acciones caracteristicas, calculado mediante método de
, . . . . . 1
calculo de primer orden partiendo de secciones sin fisurar, no supere prers de la altura total se

considera un portico intraslacional.’® Entonces:
Desplazamiento méximo horizontal en el pilar 35 = 1.74 mm

Altura Total = 10 m. = 10000 mm.

750 * 10000 mm > 1.74 mm

13.33mm > 1.74mm  Se considera portico Intraslacional

Figura 3.31. Nomograma para porticos intraslacionales

VYa X Ve
© = T!9° 500-F ©
100 =7%9° 1 — 100
50 — E- 5.0
3.0 13 — 3.0
20— 1 — 2.0

—+-o08
1.0 - 10
0.9 — 09
0.8 T — 08
07— — 0.7
0.6 — 407 — 06
0.5 — Q5
0.4 1 — 04
03—\\_ 03

(=]

ra
L
I

o
r

o =405 O

Fuente: “Hormigon Armado” Pedro Jiménez Montoya (15° Ed)

10 JOSE CALAVERA.; Proyecto y Célculo de Estructuras. Cap. 45 Pandeo de pilares Inestabilidad lateral de vigas. En 45.2.1.
P 376.
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Con los valores obtenidos de las relaciones de rigideces de los soportes a las vigas en cada

uno de sus extremos, se obtuvo los valores del coeficiente de esbeltez a del nomograma
correspondiente a estructuras intraslacionales.

ax =0.63 ay = 0.6

lox=0a,%1=063%x380m=2.39m
loy=0a,*%1=06%380m=2.28m

Determinacion de la esbeltez mecéanica de la columna:

Lox 2.39m
=2 - __ " =33.092
\f [0.000326 m*
0.0625 mZ2
l 2.28m
A, =2 =

= 31.569

y_\ﬁ_ 0.000326 m*
A4 700625m?

Como A < 35, se trata de una columna corta. Por lo tanto, no es necesario efectuar alguna
comprobacidn a pandeo.

e Excentricidades de calculo:

Excentricidad minima accidental:

25
€ =55= %0 5cm = 2cm

Adopto:

a=2cm =20mm
Excentricidad de Primer Orden:

Max _ 48KNm

=g _ = 0.0077 m = 7.7
€ox =N T 6246 kN me= S mm
€y =N, T 62a6kN T omm
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Excentricidad total
e(xy)ymax = €o T €fic T €4

erx =077 +0+2=277cm ; ey =79+0+2=99cm

e Disefio a flexién esviada:

Esfuerzo Reducido

N 624600 0.6
v = = = V.
fea*bxh (¢ cer N2 * 250 mm * 250 mm
mm
Momento reducido
" Ng * efy 3 624600 N * 27.7 mm
x — 2 -
h*b? * feq 250 mm * (250 mm)? * 16.667 N >
mm
u, = 0.07
Ny * efy 624600 N * 99 mm
Hy = 2 =
b xh* * feq 250 * (250 mm)? * 16.667 N >
mm

uy, =024
El mayor de los momentos reducidos sera u4, y el menor u,, para entrar a los abacos, y asi

determinar la cuantia mecénica.

n = 0.24
py = 0.07

Para determinar la cuantia mecanica, con el abaco en roseta segun el tipo de armado de la
columna en este caso correspondiente a un armado de 6 barras simétrica, con los valores de
momentos reducidos 4 , u, en laregion correspondiente al valor del esfuerzo reducido v =

0.6 se obtuvo la cuantia mecanica.
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Figura 3.32. Abaco en roseta para flexion esviada

04 03 02 0.1 01 02 03 04
@5—53 v=04] ey [v =02 rEeh ACERD
04 I 0,4
X HE Q}f' L H*} B400SoB500S
! o L d,
o V=06" ﬂg HL ""‘{"DE” T -1—1 ;t.- :l’.i‘.lsf-msfnr.l'.l‘\l-"rrrP
= 1 N M, A =a-b
02 ;L {- 02 d -l--ﬁ'f i i
3 : T L—d,, -I--d,., Ap=6-A
P I —
01 £ &%\ 01
F REkaam RN R au CA=232 d,=010a;d,=0,10b
H : FHEAAHHAT FHHH H
c::.”’ ..I.iI.I'IIHI FHHHH EJ:J
m i1 _1.., 1 ..'_. T - M
,i:l'i: T _;ﬁ;ﬁ- :
01 T : ‘:-' 01
02 H = 0.2
N i :-
£k
03 "I,, mx 1 03
v =0.8] {v=1,4}
04 104
5 5 DERH e OENEEY,
04 03 02 0,1 0 01 02 03 04

Fuente: “Hormigon Armado” Pedro Jiménez Montoya (15° Ed)

Se obtiene:
Para: v=10.6 w = 0.50

e Calculo de la armadura longitudinal

Determinacion de la armadura total (As):

wxb*xhxf.; 050%*250%250*16.667
Astotar = =
fya 434.78
As totar = 1197.95 mm? = 11.98 cm?

Determinacion de la armadura minima (As min):
Ag min = 0.005 * b * h = 0.005 * 25 cm * 25 cm = 3.125 ¢m?

Asumimos como area necesaria el mayor valor.

Ag; =11.98 cm?
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A
6 ¢p 16 mm =6*Z*1.62 = 12.06 cm?

Para la armadura longitudinal de la
columna 35, se usard - 6 @16 mm

e Calculo de la armadura transversal de la columna

El didametro de los estribos no debe ser inferior a:

1
¢Estribo = Z * ¢de la armadura longitudinal mas gruesa

¢Estribo = 6 mm

1
¢Estribo > Z * 16 mm =4 mm

¢Estribo > 6 mm
Se asume ¢ = 6 mm.
Para la armadura transversal, se empleara estribos cerrados a 2 piernas @ 6 mm.
Con el objeto de evitar el pandeo de las barras longitudinales comprimidas, la separacion

entre estribos debe ser el menor de los siguientes valores:

a) 30cm
b) 15 X ¢ de la barra longitudinal mas delgada = 15 x 1.6 cm = 24 cm

Por tanto, se los dispondra cada 20 cm por cuestiones constructivas.

Se usara estribos » @6mm c/20cm

20
==

ng L ~
@N

Y J 1
6P1616 L=425 20P2¢6 =97
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Comparacion del Céalculo Manual vs el Programa CYPECAD 2017

Tabla 3.12. Comparacion manual vs programa Cypecad, elemento columna

Elemento Disefio Manual Diseio con el Variacién Respecto al
Columna Programa Calculo Manual [%]
Armadura
Longitudinal As = 12.06 cm? As = 12.06 cm? 0%
6 @l6mm 6 @16mm
Armadura
Transversal @6mm c/20cm @6mm c/20cm 0%

Fuente: Elaboracion propia

3.7.4. Disefio de la Zapata Aislada
Se realiza la comprobacion de la zapata correspondiente a la columna C35, la misma es una

zapata aislada con las caracteristicas que se indica a continuacion:

Datos:

N=450.99 kN Carga axial

My = 0.39 KN*m Momento en direccion X

My = 1.2 KN*m Momento en direccion Y

a, =250 mm. Dimension de la base de la columna en X
b, =250 mm Dimension de la base de la columnaen'Y

Gadm = 0.126 N/mm? Capacidad portante del suelo de fundacién
r=5cm Recubrimiento inferior de la armadura

Resistencias caracteristicas reducidas:

fck 25
deZEZE_16.667 >
_ fyk 500
fyd =175 =115 = 434783 5
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Peso propio del elemento (Se asumird como 10% de “N”)
P=010%*N
P =0.10 * 450.99 = 45.099 kN

Calculo del area necesaria:

_N+P 450990 + 45099

= < A= = 214.2 2
o 1S Oqam entonces 0126 3937 9mm

A =39372.14 cm?

Tomando en consideracion que es una zapata de seccion cuadrada a=b

a=b=+vA=+39372.14 entonces a=b =198 cm

Se debe hacer variar "a" y "b", hasta encontrar la alternativa mas conveniente siempre que

no se sobrepase la tension admisible cadm.

a=200cm b=200cm

Calculo de la tension maxima:

N
Oy = b < Oadm
450990 0113 N /2
=— = = U.
%t = 2000 * 2000 Ot fmm
Ot S Oadm

0.113 N/mm? < 0.126 N/mm?
Resistencia a cortante del hormigon:

kg kg N
fva = 0.5 % /feq = 0.5 * 166.67w = 6.45 ke 0.645 p—

Determinacion del canto Util:

N
Cdf,y 40645

mm*_ _
N = 14.27

mm?

YF*ol  16%0.113

2(a; —a;)  2%(200cm — 25 cm)
44k 4+ 14.27

=19.16 cm
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d, = —_ =
2 \[ 2 Tok—17 " 3

= 276.084 mm = 27.61 cm

i 250 * 250 s 2000 * 2000 250 + 250
2= 4 2 %1427 — 1 4

_ 2(b; —by) 2%(200 cm — 25 cm)
3T 4+k 4 +14.27

El canto Gtil sera de 30 cm, con un recubrimiento de 5 cm, la altura total de la zapata seréa de:
h=30+5=35cm

=19.16 cm

Figura 3.33. Parametros geométricos zapata aislada

dao

—

- bo

v<2h

P |
S{m—

|*a a v

L A

Fuente: Norma Boliviana Hormigon Armado CBH-87

Clasificacion de la zapata
v=2xh — Zapata flexible
v<2xh - Zapatarigida

a—a, 200cm—25cm
v = > = > =87.5cm

87.5cm=2%35cm

87.5cm=70cm
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Entonces la zapata analizada es clasificada como una zapata flexible, debido a que el vuelo
es mayor a 2h.

Calculo del peso propio de la zapata:

kN
Pesopropio = Vheae * Az * by * h = 25 ﬁ*Zm*Zm*O.35m=35kN

Figura 3.34. Geometria de la zapata en estudio

P35

: 1025 | 1025 |

205

le= 40

11212c/18 L=195

| 205 |

Fuente: Cypecad 2017

Figura 3.35. Disposicion del armado de zapatas C35, vista 3d

Fuente: Cypecad 2017
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Disefio a Flexién

_¥r*N a-—a, Y
Mad_Z*a*( > + 0.15 ao)
1.6 * 450.99 = 1000 (2000 — 250 ods 25())2 150207856.9 N
= ES . * = . *
ad 2 % 2000 2 mm
Momento reducido
M,y 150207856.9 N * mm
w Jea 2000 mm « (300 mm)2 + 16.667 —

e La cuantia para este caso vale:

w=pux*(1+p) =0.0501x*(1+0.0501) =0.0526

e FEl area de acero calculada “As”

N
fea 16.667 p——
A; =w* by, *d x—— = 0.0526 * 2000 mm * 300 mm = — N
yd 434.783 prap—

A = 1209.83 mm? = 12.1 cm?

e Laarmadura minima geométrica necesaria es:

Agmin = w * by, *d = 0.0015 * 2000 mm * 300 mm = 900 mm?

e Por tanto, se adopta como area de acero, la mayor entre la mecanica calculada y la
minima geométrica, siendo:
A, = 12.1 cm?
e NuUmero de fierros:
Si:  @=12mm = As = 1.131 cm?

Ay 121cm?
"~ Agz 1131 mm2

n = 10.7 = 11 Barras

Determinacion del espaciamiento:

b—N°B.¢ 200—11+ 1.2

NB-1 11-1 =187cm = 18 cm

S =
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El armado para la zapata, sera -
P12mmc /18 cm

Para una zapata cuadrada el armado para el lado b es el mismo que el obtenido anteriormente

para el lado a.
Comprobaciones de seguridad:

% Verificacion al Vuelco

Debe cumplir la condicién:

(N+6)(5) 2 M+ V5 1) 57,y

b
(N+G)(§) > (M, +V, *h)*y,
Donde:

N, M, V= esfuerzo normal, momento flector y esfuerzo cortante, en la cara superior de la

cimentacion.

G= peso propio de la cimentacion
A=ancho del elemento de cimentacion
H=altura total del elemento de cimentacion

y1 =coeficiente de seguridad al vuelco, para el que se recomienda adoptar el valor 1.5

2.00
(450.99 + 35) (T) > (0.39 + 0.55 % 0.35) * 1.5
485.99 > 0.874 — Cumple!!!
2.00
(450.99 + 35) (T) >(1.24+1.39%0.35) * 1.5

485.99 > 2.53 - Cumple!!!

% Comprobacion a hundimiento

Calculo de esfuerzos méximos y minimos
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N 6*M, 6*M,
a*b ™~ axb? ~ bx*a?

o =

Figura 3.36. Esfuerzos maximos y minimos de la zapata

a=Pm
i
Mac{—=2 Mx (=2
My (= My (+)
4 0.0=0.25m
2|
£
0 aJ
i \ I
(o] Q
o
M (43 MxC+3
My (=) My <+

® @
Fuente: Elaboracion propia

45099 6%039 6x12
Oimax = "5 5" T 902 T %22

= 111.555 kN /m?

45099 6039 6%1.2
Oamax = 5 5 T 502 T 2x22

= 113.355 kN /m?

45099 6%039 6x12
Tsmax = 5 ot g T g2

= 112.14 kN /m?

45099 6039 6x12
Tamax = 5 -t o T

= 113.94 kN /m?

Oadm > Omax
126 kN/m? > 113.94 kN/m? — Cumple!!!

% Comprobacion a cortante

Vo= or*bx(v—d)

N
Vv, = 0.113
mm

> * 2000 mm * (875 mm — 300 mm) = 129.95 kN
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El esfuerzo cortante altimo vale:

Vowu= feow*xbx*d
fe» = resistencia convencional del hormigon a cortante

kg kg N
feo =05 %/ feq = 0.5 % ’166.67W = 6.45 e 0.645 —

V., = 0.645 x 2000 * 300 = 387 kN

VdS ch

12995 kN < 387 kN < Cumplel!!

*

% Comprobacion a punzonamiento

Figura 3.37. Superficie critica a punzonamiento para soportes
interiores

L 1
o~ ]

L[

+—2d——}-co4—2d—}

./,/' H.\I
2d _,t \‘.

I:nlg //

4

Fuente: “Hormigon Armado” Jiménez Montoya (15° Ed)
Ac=axb—(4d+ag)? =2%2—(4%0.30+0.25)2 = 1.9m?

Vr*N
axb

45099 kN o o (025 4 0.3) % (0.25 + 0.3)] < 1.9 % 2 645 N /m?
5 —*[2+2-(0.25+03) » (025 +03)] S 1.9 2 %645 N/m

x[axb—(a, +d)* (b, +d)] <Ac*2 % f,q

417.16 kN < 2451 kN Cumple
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Tabla 3.13. Comparacion manual vs programa Cypecad, elemento zapata

i Manual CYPECAD Diferencia
As (cm2/m) ® Adoptado | As(cm2/m) | @ Adoptado (%)

L(.)ngltyldlnal 12.44 ® 12mm c/18cm 12.44 ® 12mm ¢/19 cm 0

Direccion X

Lgng|tyfj|nal 12.44 ® 12mm ¢/18cm 12.44 ® 12mm ¢/19cm 0

Direccion 'Y

Fuente: Elaboracion propia

3.7.5. Disefio de Obras Complementarias

3.7.5.1. Escalera

Los datos generales de la escalera son los siguientes:

L; =3.00m
L,=190m
a=185m
B =370m
t=020m
r=0.030m
h =0.300m
ch=0.18m
N =22

185

185

&

Figura 3.38. Vista en planta escalera

Longitud horizontal de la rampa

Longitud del descanso.

Ancho de la rampa.

Ancho total del descanso.

Espesor de la losa.

Recubrimiento de la armadura.

Huella.

Contra huella.

Numero de escalones

E &
§|
v
"
lan
Ll . L]
5 4
J-D?F— T b [T

Fuente: Cypecad 2017
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Figura 3.39. Caracteristicas geométricas de la escalera
tramo 1

300 190

\

Mure de fabrica

198

E

Yiga
Fuente: Cypecad 2017

Figura 3.40. Caracteristicas geométricas de la escalera tramo 2

Forjode
190 300 /}
1

-
13
(= ]

198

=
4

—

/

Mure de fabrica

Fuente: Cypecad 2017

Debido a su inclinacion y poca luz éstas se pueden disefiar como losas macizas a las cuales
se les sobreponen los peldafios. Considerando sélo el trabajo a flexion, se puede suponer que
la escalera es una losa horizontal, siempre y cuando, el peso de la losa se halle, no con su
espesor perpendicular sino con la medida vertical de este espesor. El error cometido en esta

suposicién es minimo y no afecta el disefio.
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Las escaleras armadas longitudinalmente estan apoyadas en sus extremos, llevan como acero
principal a lo largo del eje de la escalera y perpendicular a la escalera, por su tipo de apoyo

podria considerarse que son: simplemente apoyada y empotrada.

Por condiciones de que no existe empotramiento perfecto se considera que siempre son

simplemente apoyadas.
Cargas sobre la losa de la rampa:

Argmpa = 1.85 * 3 = 5.55 m?
qrampa =t=x* VHQAQ * q = 020 * 25 * 185 = 925 kN/m

h x ch 0.30 % 0.18 3
Voloscaisn = — *q = — * 1,85 = 0.04995 m°.
Pesopeidaio = Vescaton * N°peta * Vieae
Peso peldaiio = 0.04995 = 25 x 11 = 13.736 kN

Pesoyeiqatio fa = 13.736
Arampla 5.55

Qpeldaiio = x 1.85 = 4.579 kN/m

Qacabados = 1 * 1,85 = 1.85 kN /m

dparanditias = 1 kN/m

Carga Muerta total = Qpeldaiio T Qrampa T Qacabados t Abarandilias = 16.679 kN /m

Q:=1.6xCV+1.6xCM
Q1 =16%7.4+1.6%16.679 =38.526 kN/m

Cargas sobre la losa de descanso:

Qdescanso =t * peso esp. H2* L, = 0,20 * 25 1.90 = 9.5 kN/m

Gacabados = 1 * 1.90 = 1.90 kN /m

Carga Muerta total = Qgescanso + Qacabados = 114 kKN /m
Q=1.6+CV+1.6+CM
Q,=1.6+74+1.6%114 =30.08 kN/m

Sobrecarga:
La sobrecarga de uso se determina mediante el tipo de edificacion y se obtiene del

Anteproyecto Norma Boliviana tabla N°4, anexo N°3.
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Sobrecarga = qsc *a =4+1,85=7.4kN/m

Figura 3.41. Cargas actuantes sobre losa de escalera

38.526KN/m
30.08KN/m

3m 1,9m

Fuente: Elaboracion propia

Figura 3.42. Diagrama de Momentos losa de escalera

—_— ___'_,_/—-/
100.40KN3*m
108.06KN%m

Fuente: Elaboracion propia

Disefio de la Armadura Longitudinal
Armadura Longitudinal Positiva

Datos geométricos y caracteristicas mecanicas de los materiales.

- Base: bw =185 cm

-Espesor: t=20cm

- Recubrimiento geométrico d’=3 cm

- Resistencia de calculo del hormigon: feg = fu/1.5 = 25/1.5 = 16.667 N/mm?
- Resistencia de calculo del acero: fyg = fy/1.15 = 500/1.15 = 434.783 N/mm?
-M4q = 108.06 KN * m = 108060 N * m

Momento reducido de calculo (u,):
Ha = bw*dz*fcd
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[108060] * 1000
Ug =

= = 0.164
1850 * 1462 x 16.667

e Determinacion de la cuantia mecanica:
Entonces: plim = 0.2961 valor recomendado como limite
ta < Ugum = 0.164 < 0.2961

Como g < Ug1im NO Se necesita armadura a compresion.
Se determina la cuantia mecanica ws, de acuerdo a tabla universal para flexion simple o
compuesta:

Si uz=0.164 - wg =0.1811

e Armadura necesaria:

A bw+ dx 1 — 01811 » 185 14.6 16.667 N /mim’
= * * dx — = * * 14, *
sT@sEOWE AT T cm ‘M 434783 N/mm?

A, =18.751 cm?

Armadura minima ASmin

De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero fy = 25 N/mm?

omin= 0,0015
Agmin = Wmin * by, * d = 0,0015 * 185 cm * 14.6 cm = 4.052 cm?
Como: As > As min

Entonces el area de célculo seré:

As = 18.751 cm?

e Numero de barras y diametro:

Como A > A i, S€ adopta el mayor, la armadura es de:
A = 18.751 cm?
Area para diametro ¢ 16 mm = % * 1.62 = 2.011 cm?

A, 18751

N°parras = Aigre 2011 =932 ~ 10 barras

w
10 p 16 mm = 10 * i 1.62 = 20.106 cm?
As = 20.106 cm?
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20.106 cm? > 18.751 cm?

Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene: 185/10=18.5 =20 cm

Para el armado longitudinal del momento
positivo, se usara: @16mm c/20cm

Armadura Longitudinal Negativa

Para el célculo del momento negativo se optd la recomendacion del libro “Disefio de

Concreto Armado” del Ing. Roberto Morales.

1
—Mgisero = § () Mgiseno
~108.06
a7 3
Momento reducido de calculo (u,):

= 36.02 kN *m = —36020 N *m

Ha = v d%+ fg
36020 * 1000

M4 = 1850+ 1582 » 16,667 _ 20468

e Determinacion de la cuantia mecanica:
Entonces: ulim = 0.2961 valor recomendado como limite

Como puyz < Ugm NO Se Necesita armadura a compresion.
Se determina la cuantia mecanica ws, de acuerdo a tabla universal para flexion simple o
compuesta:

Si pug =0.0468 - wg =0.0488

e Armadura necesaria:

A bw * dx 264 — 00488 « 185 cm « 15.8 16.667 N /mim’
= * * dx — = * * 15, *
s = Ws® oW ' am M 434.783 N/mm?

yd

Ag =5.47 cm?
Armadura minima ASmin

De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero fy = 25 N/mm?
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omin= 0,0015
A min = Wmin * by, * d = 0,0015 * 185 cm * 15.8 cm = 4.384 cm?
Como: As > As min
Entonces el area de calculo seré:
As = 5.47 cm?

e Numero de barras y diametro:
Como Ag > A min, Se adopta el mayor, la armadura es de:
A, = 5.47 cm?
Area para diametro ¢ 8 mm =+~ x 0.8% = 0.503 cm?

A, 547

Nparras = As¢12 = 0503 = 10.9 = 11 barras

T
11¢p8mm = 11 *Z>l<0.82 = 5.529 cm?
As = 5.529 cm?
5.529 cm? > 5.47 cm?

Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene: 185/11 =17 cm

Adoptamos un espacio constructivo de 15 cm

Para el armado longitudinal del momento
negativo, se usara: @ 8 mm c/15 cm

Célculo de la Armadura Transversal
Para la armadura transversal se considerard la armadura minima que es:

As = Wgmin * b * d

Ag = 0.0015 * 300 * 20 = 9 cm?

Para el calculo del nimero de barras, se considerard un diametro de @ = 8 mm con un area

de A; 43 = 0,503 cm?, entonces el nimero de barras seréan:

S

As $8

Nede barras =
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9
N2 de barras = 0503 18 barras

El espaciamiento entre barras sera:

b’ — N2de barras = @

5= N®ede barras — 1

300 cm — 18 * 0.503
- 18 -1

S

= 18 cm

Para el armado transversal se
usara: @ 8 mmc/20 cm

Tabla 3.14. Comparacion manual vs programa Cypecad de la Escalera

Manual CYPECAD Diferencia
Armadura 0
As (cm2/m) ® Adoptado As (cm2/m) ® Adoptado (%)
Long‘lt'udlnal 20.11 ® 16 mm ¢/20cm 20.11 ® 16 mm ¢/20cm 0
(positiva)
Longitudinal 5.53 ® 8 mm ¢/15cm 5.03 ® 8 mm ¢/20cm 9.04
(negativa)
Transversal 9.05 ® 8mm ¢/20 cm 9.05 ® 8mm ¢/20cm 0
Fuente: Elaboracion propia
3.7.5.2. Rampa

Para el disefio de la rampa se realizé mediante losas macizas tanto en las dos rampas como

en el descanso, para ello se verificara los resultados de la armadura que da el programa
CYPECAD.

Figura 3.43. Vista en Planta de Rampa

o 0O @) @) @)
— x
|0
| S
‘\ n
+— ’ || ©
e 0 O o 60

Fuente: Elaboracion propia
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Figura 3.44 Vista 3d Rampa de acceso

"‘!VI‘ll - I-"'

ha ] AAm __.-— e .

YV 8 Ty
‘/4 7 YA mE o wmn )N

Fuente: Cypecad 2017

Las cargas a considerar en la rampa y el descanso son:
Peso propio

kN kN
Qiosa = 25 %*O.ZOm*lm: 5H

Carga de la baranda

kN
9baranda = 029?

Carga de acabados

k kN
Qacabados = Pacabados * @ = 1.4 W * Im = 1.4W

Carga Viva
CV = Sobrecarga * a

kN kN
C(V=4—*x1Im=4—-
m
Carga Muerta total:

CM = Pp + Qacabados T Qbarandas

kN kN kN kN
CM=5—+14—+029— = 6.69—
m m m m

Anélisis de Carga:
Q:=1.6+xCM+1.6+CV

kN kN kN
Q,=16%669—+1.6x4—=17.10 —
m m m
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Q1= Qrampa =17.10 W = Qdescanso

Disefio de la Armadura Longitudinal Positiva

Datos geométricos y caracteristicas mecanicas de los materiales.

- Base: bw =100 cm

-Espesor: t=20cm

- Recubrimiento geométrico d’=2.5cm

- Resistencia de calculo del hormigon: fcq = fe/1.5 = 25/1.5 = 16.667 N/mm?

- Resistencia de calculo del acero: fyq = fyi/1.15 = 500/1.15 = 434.783 N/mm?

-Momento de disefio: Md= 29.43 KN*m

Para el disefio de la rampa se realiz6 mediante losas macizas tanto en las dos rampas como
en el descanso, para ello se verificara los resultados de la armadura que da el programa
CYPECAD.

Determinacion del momento reducido de calculo:
Ug = —Md
¢ by xd?x foq

N
_fck 253
fea = =150 - 16.667 —

d=h—-d; =(20,00 —2,50) = 17.50 cm

29430 = 1000

Ha = 10001752 » 16667 _ °0°77
Ha < Hiim
W, =0.0602
Area de acero de calculo:
As = wg * by, * d * fc—d
fya
500 —
fra=L )Z k_ 1’1”‘5’”2 = 434783 —
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16.667

As = 0.0602 * 100 *17.5 = m

A = 4.038 em”
m
Area minima de acero:
Agmin = WSmin * by *d
W min = 0,0015
Ag min = 0,0015 % 100 * 17.5
Ag min = 2,625 cm?/m
Se adopta el maximo valor de area de acero para el calculo de armaduras de losas
As = 4.038 cm?/m
Determinacion del nimero de barras:

Adoptamos barras de ® 10 mm

N°parras = 4, 2038 _ 5.1 barras =~ 6 barras
Asp10 0.785
Espaciamiento:
100cm 100 cm
esp = = =166 cm = 15cm

n 6
Por tanto, la armadura a disponer por metro es:

® 10 mm ¢/ 15 cm/m

Armadura Longitudinal Negativa
Md = -42.89 KN*m

Determinacion del momento reducido de calculo
Mg
e =  * d% % fog

N
ck 25 2
fra =LK Zmm?_ 46 667

Ye 1,50 mm?

d=h—-d, =(20-250)=1750cm
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_ 42890 * 1000
"~ 1000 * 1752 % 16.667

Ha < Uiim
0,0840 < 0.2961

e = 0.0840

Cuantia mecénica: w =0.0888

Area de acero de calculo:

Ay = wg. by, .d Jea

.fyd

fyk 50 kN/cm?
Y 1,15

fya = = 43,478 kN /cm?

16.667

As = 0.0888 * 100 * 17.5 = m

As = 5.96 cm? /m
Area minima de acero:
As min = Wemin * by * d
Wg min = 0,0015
Ag min = 0,0015 * 100 *17.5
Ag min = 2.625 cm?/m
Se adopta el méximo valor de area de acero para el célculo de armaduras de losas
A; =5.96 cm?/m
Determinacion del nimero de barras:

Adoptamos barras de ® 12 mm

A, 596

N°parras = Aoprs R CTh 5.3 = 6 barras

Espaciamiento:

=166cm=15cm

n 6
Por tanto, la armadura a disponer por metro es:

| ® 12mm c¢/15cm |
Caélculo de la Armadura Transversal

Para la armadura transversal se considerard la armadura minima que es:

As = Wsmin * b * d
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As = 0.0015 * 100 * 17.5 = 2.62 cm?
Para el calculo del nimero de barras, se considerard un diametro de ® = 10 mm con un area

de A 410 = 0.785 cm?, entonces el nimero de barras seran:

Nede barras =
s $10

2.62

o = —=
N2 de barras 0785 4 barras

El espaciamiento entre barras sera:

100 cm _ 100 cm

- 2 =25cm

esp =

Figura 4.1. Armadura longitudinal y transversal en losa de rampa

¢ 10mm c/25cm ¢ 12mm ¢/15cm
' : \ﬁ _ — o — P o
N ] ) ] 8.
| 1m 1

¢ 10mm ¢/15cm

Fuente: Elaboracion propia

Tabla 3.15. Comparacion manual vs programa Cypecad de la Rampa

Manual CYPECAD . .
Diferencia
Armadura As As (%)
(cm2/m) O Adoptado (cm2/m) @ Adoptado °
L itudinal
ongitudina 471 | ®10mmc/15cm | 471 | ® 10mm ¢/15cm 0%
positivo
Menor direccion | 5 1/ | o 10mmc/25em | 314 | ® 10mm ¢/25cm 0%
(inferior)
Longlt.udlnal 7.92 ® 12mm c¢/15cm 7.92 ® 12mm c¢/15cm 0%
negativo
Menor direccion | 5 14 | & 1omm¢/25em | 314 | ® 10mm ¢/25cm 0%
(superior)

Fuente: Elaboracion propia
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3.8. Estrategia para la ejecucion del proyecto

3.8.1. Especificaciones técnicas
Para una adecuada ejecucion de la obra, es fundamental el cumplimiento de las

especificaciones técnicas; éstas referidas a los items propuestos, se detallan en el ANEXO 4.

3.8.2. COmputos métricos
Se obtuvieron los volimenes del proyecto tomando en cuenta todos los elementos

estructurales disefiados.
Las cantidades resultantes de los computos se muestran en el ANEXO 5.

3.8.3. Precios unitarios
Con relacion a los porcentajes de materiales, mano de obra, herramienta y equipo, asi como
impuestos; se detallan todos los precios unitarios en el ANEXO 6. Tomando en cuenta como
beneficios sociales del 55% de la mano de obra, como herramientas menores el 5% de la
mano de obra, de los beneficios sociales y del IVA. Como gastos generales 10% y como

utilidad 10%. Para los impuestos se tomd un valor de 14.94 %y un valor IT del 3.09%.

3.8.4. Presupuesto
Como resultado del analisis de precios unitarios y computos métricos, se establecié como
presupuesto del disefio estructural un monto de: seis millones novecientos cincuenta y un mil
noventa 43/100 Bs.

El presupuesto general se detalla en el ANEXO 7.

3.8.5. Cronograma de ejecucion
La duracion de la obra es de 353 dias; durante este periodo se ejecutaran todos los items del
proyecto en tiempos especificos para cada actividad.
El gréafico del cronograma mediante el diagrama de Gantt se realiz6 en el programa

computarizado Project y se muestra en el Anexo 8.
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CAPITULO 4: APORTE ACADEMICO

El aporte académico es:

Comparacion técnico economico del disefio de zapatas método flexion vs método biela
y tirante.

La finalidad es realizar la comparacion de la cantidad de armadura y hormigén que se
requiere por cada método flexion y método biela y tirante, para determinar cual de los dos
métodos utilizados es el mas conveniente tanto técnica como econdmica, para la comparacion
de ambos métodos se analizara una zapata clasificada como rigida para que ambos métodos
sean validos, en este capitulo se detalla el marco tedrico del método biela y tirante, ya que en

el capitulo 2 se especifico sobre el método de flexion.
4.1. Marco conceptual del método biela tirante

4.1.1. Introduccion
El método de bielas y tirantes, es un procedimiento de analisis que permite el disefio de
elementos de hormigon. Este método incluye una parte de andlisis estructural y otra de
dimensionamiento. En el proceso de analisis, se trata de idealizar la estructura por medio de
un sistema de barras, el cual intenta mostrar el comportamiento de la estructura o parte de la

misma.

Este método, que admite para el material un comportamiento plastico perfecto, consiste en
modelizar una region D de una estructura sustituyéndola por un elemento (normalmente
plano) constituido por barras articuladas isostaticas, que representa el comportamiento de
dicha region. Las barras, debido a su biarticulacion, estan sometidas Gnicamente a esfuerzo
axil. Las barras comprimidas se denominan bielas y representan los campos de compresiones
del hormigon, las barras traccionadas se denominan tirantes y representan las fuerzas de
traccion de las armaduras, las zonas en las que se une una biela con un tirante reciben el

nombre de nudo.

El método de bielas y tirantes es el mas adecuado para el dimensionamiento de zonas
presentes en muchos elementos estructurales, en los que la distribucion de deformaciones no
es lineal, zonas denominadas en adelante como regiones D o de discontinuidad, el método de

bielas y tirantes proporciona las herramientas necesarias para un analisis que permite conocer
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el comportamiento de las zonas D de determinada estructura con un buen grado de

aproximacion respecto al comportamiento real.

Figura 4.1. Representacion de Bielas y Tirantes
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Fuente: “Hormigéon Armado” Pedro Jiménez Montoya (15° Ed)

4.1.2. Bases del método
El método de bielas y tirantes tiene su fundamento en la teoria de la plasticidad.
En general, esta teoria supone que el material tiene un comportamiento rigido plastico, es
decir, no se deforma hasta que llega a una tension (tension de fluencia) a partir de la cual se
deforma sin incremento de tension.
Tambien guarda relacion con dos principios:
Principio de Saint Venant (1797-1886)
A cierta distancia de la seccion donde actda un sistema de fuerzas, la distribucion de tensiones
es practicamente independiente de la distribucion del sistema de fuerzas, siempre que su

resultante y el momento resultante sean iguales.

Principio de Santiago Bernoulli (1654 — 1705)
Se refiere a que las secciones transversales de una barra que se deforma por flexion
permanecen planas y normales a las fibras deformadas. Las secciones planas sometidas a

flexion, se mantienen planas durante la deformacion.
Este método

4.1.2.1. RegionesBy D
En estructuras de hormigon armado es posible diferenciar dos tipos de regiones dependiendo

de la distribucion de los esfuerzos en cada una de ellas.
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En las regiones B es posible aplicar el principio de Bernoulli relativo a las secciones planas
de la teoria de flexion. Fuera de ellas, se identifican regiones D (con discontinuidades) donde
no es posible aceptar que las secciones permaneceran planas. Estas Gltimas se relacionan con
la existencia de fuerzas concentradas (cargas 0 apoyos) 0 con variaciones bruscas en la

geometria de las estructuras.

Figura 4.2. Regiones By D en un portico

Fuente: “Hormigén Armado” Pedro Jiménez Montoya (15° Ed)

Para disefiar el armado de las piezas es necesario disponer dos tipos de zonas: aquellas en las
que existe continuidad geométrica y mecéanica, a las cuales son aplicables las hipétesis
basicas de Bernoulli-Navier o Kirchoff, a las que la Instruccion Espafiola denomina regiones
B (inicial de Bernoulli) y aquellas otras, que denominan regiones D (de discontinuidad) en
las que por no existir dicha continuidad, no son aplicables tales hipotesis (fundamentalmente

la hipotesis de planeidad de las secciones deformadas).

Siempre que exista una discontinuidad en la estructura habra que tratar esa parte como zona
D. Las discontinuidades pueden ser discontinuidades estaticas (cargas concentradas,
reacciones de apoyo, etc.) o de caracter geométrico (variacion brusca de canto, nudos de
porticos, quiebros de trazado en losas, etc.), discontinuidades generalizadas (geométrica y

estatica por ejemplo, en el caso de una viga de gran canto o de una zapata rigida).
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Figura 4.3. Ejemplos de Discontinuidad Geométrica
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Fuente: https://es.scribd.com/doc/256597148/Metodo-Bielas-y-Tirantes

Figura 4.4. Ejmplos de discontinuidad estatica por la aplicacion
de una carga puntual
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Fuente: https://es.scribd.com/doc/256597148/Metodo-Bielas-y-Tirantes

Figura 4.5. Discontinuidad generalizada en vigas de gran canto y

zapatas rigidas
*b-+ \v
A
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Fuente: https://es.scribd.com/doc/256597148/Metodo-Bielas-y-Tirantes
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El nombre de rigida viene de que, con tales proporciones, puede considerarse que las

presiones de reaccion en el suelo se reparten uniformemente en todo el ancho de la zapata.!

Figura 4.6. Distribucion de presiones de reaccion del suelo en
zapata rigida

D

—
-
e

Fuente: “Proyecto y Célculo de Estructuras de Hormigon” José Calavera, Tomo II

De no efectuarse un estudio detallado de las condiciones de compatibilidad de

deformaciones, se recomienda limitar la deformacion maxima del acero en traccion al valor

N 12
mm?

0.002, lo que supone limitar la capacidad resistente de los tirantes U = Ag * 400

4.1.3. Planteamiento del método de bielas y tirantes
4.1.3.1. Predimensionamiento de la zapata
Se expone a continuacion el predimensionamiento de zapatas aisladas sometidas a una carga
centrada N y a un momento M que son las mas frecuentes en edificios normales. Las
formulaciones siguientes son aplicables cuando la excentricidad relativa de la carga n =
M /(N = a) (siendo a la dimension de la zapata) es menor de 1/9 = 0.111, lo que sucede
habitualmente en edificacion. Si la excentricidad n fuera menor de 1/90=0.011, podria
prescindirse por completo de dicha excentricidad (o del momento M), calculando la zapata

como si la carga N estuviera centrada, con errores normalmente menores del 5 %. Para

11 «“Proyecto y Calculo de Estructuras de Hormigén Armado” José Calavera, Tomo II pag. 691.
12 “Hormigdn Armado” Jiménez Montoya, 15° Ed pag. 355.
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excentricidades n comprendidas entre 0.011 y 0.111 conviene cubrirse de estos errores, lo

que puede hacerse, de forma aproximada, multiplicando las cargas por los siguientes factores:

v’ Para célculos geotécnicos (comprobacion de presiones del suelo): yg =1+ 3 n

v’ Para calculos estructurales (comprobaciones de flexion y cortante):ye = 1 +4,5 1

Las dimensiones en planta de la zapata se obtienen de la comprobacion de las presiones del
suelo (calculo geotécnico). De la figura 4.3. se deduce que, salvo en el caso de zapatas
flexibles apoyadas en terrenos sin cohesién, puede admitirse una distribucion uniforme de
presiones. En la practica, incluso en el caso de zapatas flexibles en terrenos sin cohesion, el
area necesaria en planta para la zapata, A, se obtiene en funcion de la presion admisible para

el terreno, 0,4, Mediante la ecuacion:

_ N +3n)+P

Ogdm

A=axb

Siendo N la carga centrada de servicio (sin mayorar) y P el peso propio de la zapata

Figura 4.7. Distribucién de Presiones bajo una zapata

i
| H
i | ‘ | | 5 ~uniforme
1 1
LAY RRRRERRRT L _
L /f,f triangular
a) Zapata rigida b) Zapata rigida c) Zapata flexible d) Zapata flexible &) Distribuciones
suslo cohesivo suslo sin cohasidn suelo cohesivo suelo sin cohasion empleadas en
la practica

Fuente: “Hormigon Armado” Pedro Jiménez Montoya (15° Ed)

Para entrar en esta ecuacion es preciso en primer lugar estimar la excentricidad relativa de la
carga del soporte respecto a la dimension de la zapata n = M /(N * a,), asi como el peso

propio de la zapata P. Por ello, el primer paso consiste en hacer una estimacion de la
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dimensién de la zapata. Esta estimacion puede conseguirse aumentando en un 25 % el area

que seria necesaria sin tener en cuenta ni la excentricidad ni el peso de la zapata:

125N

0
Oadm

A partir de esta area se obtiene una primera estimacion a, de la dimension a, que sera igual
a la raiz cuadrada del area A, en caso de zapata cuadrada, y al cociente entre A, y la
dimensién b en el caso de que esta sea rectangular. Tanto en un caso como en otro conviene
redondear el valor a obtenido al maltiplo de 0,1 m siguiente, pues las dimensiones en planta
de las zapatas se suelen modular en la practica con incrementos de 10 cm por razones

constructivas.

A continuacion, se obtendr el valor de la excentricidad relativa de lacargan = M/(N * a,).
Si resulta 1 < 0.011 (1/90) podra prescindirse del momento M, pero si resulta 0.011 <n <
0.111 (1/9) sera necesario multiplicar la carga N por el factor 1 + 3 n, para los calculos
geotécnicos, y 1 + 4.5 n, para los célculos estructurales, como hemos mencionado lineas

arriba.

El valor de N debe incrementarse ademas para tener en cuenta el peso de la zapata. Para ello

puede multiplicarse por el factor 1 + 3 siendo:

25 — 0.075 644
g = 50 < 0.05

Donde a,4,, €S la presion admisible del terreno en kKN/m? (1 kp/cm? = 100 kN/m?).

En definitiva, el area necesaria para la zapata puede estimarse mediante:

A N(1+3n)(A+p)

Ogdm

Obtenida el area A, tanto si la zapata es cuadrada (a = b) lo que resulta conveniente siempre
que sea posible como si debe ser rectangular por venir obligado su ancho (b = dato), es
inmediato obtener sus dimensiones en planta, que deberan redondearse al multiplo de 0.1

superior.
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Dimensionada la zapata en planta, para el calculo estructural se considerara una presién

uniforme del terreno, prescindiendo del peso propio de la zapata.
Por lo tanto, como accidn del terreno sobre la zapata se tomara la presion uniforme.

_ Nd(1+4.5n)
%= T @xb)

Siendo Nd el axil mayorado transmitido por el soporte.

El canto de la zapata se obtiene de su dimensionamiento como pieza de hormigon (calculo

estructural).

Para valores altos de la presion admisible del terreno (044, > 250 kN/m?) bastan unas
dimensiones en planta relativamente reducidas y suelen resultar zapatas rigidas. Estas zapatas
se arman por el método de las bielas y tirantes, sin que sea necesario efectuar lacomprobacion
de tensiones tangenciales (cortante y punzonamiento). El canto se predimensiona como se
indica seguidamente. Para valores medios de la presion admisible del terreno (160 < g4, <
250 kN/m?) son necesarias dimensiones en planta mayores, suelen resultar zapatas flexibles

y el canto optimo es aquel por debajo del cual es necesario disponer armadura de cortante.

Pero en la comprobacidn correspondiente, tanto el cortante actuante V; = oy * b * (v — d)
como el cortante dltimo resistente V,,, = V,,, = f, * b * d dependen del canto util d. De
nuevo es preciso efectuar tanteos. Para iniciar estos tanteos se recomienda, en el caso de
zapatas de espesor constante y para presiones admisibles del terreno o4, > 160 kN /m?,

adoptar como valor del canto util d_el proporcionado en metros por la expresion:

2.090,
¢ = m(y —0.23) « 0.24m

Siendo:

o =Ny /(a * b) = Presion uniforme del terreno sobre la zapata, en KN/m?.
Nd = Axil mayorado transmitido por el soporte a la zapata.

v = El mayor de los vuelos v, y v}, en las dos direcciones a 'y b.

a, b = Dimensiones en planta de la zapata.

a,, b,= Dimensiones de la seccion del soporte.
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Este canto evita la comprobacion de cortante en la gran mayoria de los casos (especialmente
en aquellos en los que, como es habitual, el canto se redondea para que el canto total h sea
un maltiplo de 10 cm), pues las zapatas con el dimensionadas la satisfacen automaticamente;
ademas, este canto, tanto para zapatas rigidas como flexibles, proporciona soluciones

cercanas al 6ptimo econémico.

Por Ultimo, para presiones admisibles sobre el terreno bajas o,4,, < 160 kN/m? el canto
atil recomendado anteriormente d. no es valido, pues las zapatas no solo son flexibles, sino
que, ademas, sus dimensiones en planta son relativamente grandes, por lo que ahora la
comprobacién que limita el canto es la de punzonamiento. Para estas presiones el canto Util

recomendado es el dado en metros por la expresion:

dy=axd.+(1—a)*d, «024m
Siendo:

Oagdm — 50

a = 0.67 + 0.33 110

& un coeficiente funcién de la presion admisible sobre el terreno o,qm

ax*b ) . o 1.276
d, = k=1 un canto de referencia en funcion del coeficiente k = p
— t

Lo mismo que sucede con el canto de cortante d., este canto recomendado d,, se acerca al
Optimo economico y en la gran mayoria de los casos hace innecesaria la comprobacion de

punzonamiento.

Si el pilar cuya carga recoge la zapata es de hormigén, el canto de esta debe ser tal que se
pueda alojar la longitud de anclaje de las armaduras del pilar. Conviene hacer dos

observaciones al respecto de esta longitud.

La longitud de anclaje de barras comprimidas no se ve mejorada por su terminacién en patilla
normalizada y, por lo tanto, no se puede aplicar la disminucion correspondiente a ese detalle
que, por otro lado, siempre se ejecuta en los enanos de arranque, pero por motivos de facilidad

constructiva para que los arranques de las barras del pilar no se caigan.
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4.1.3.2. Dimensionamiento de la zapata aislada
De acuerdo con la instruccién espafiola, el modelo de bielas y tirantes que debe utilizarse

para una zapata rigida es el representado en las figuras 4.8 y 4.9, segun se trate de cargas
centradas o cargas excéntricas, respectivamente.

Figura 4.8. Modelo de bielas y tirantes para zapata rigida bajo
carga excéntrica

Fuente: “Hormigon Armado” Pedro Jiménez Montoya (15° Ed)

Figura 4.9. Modelo de bielas y tirantes pra zapata rigida
bajo carga centrada
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Fuente: “Hormigon Armado” Pedro Jiménez Montoya (15° Ed)
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En el caso de compresion excéntrica, la armadura principal debe resistir la traccion Td

indicada en el modelo, que resulta:

Ria
Ty = 0854 (x; — 0.25a) = Ug = Ag * fyq
Con el siguiente significado de las variables
_ & _ 1+4n
Rig =~£(1+ 37 Xy=a, o

Siendon = M /(N = a) la excentricidad relativa de la carga del soporte.
Si la carga es centrada, las expresiones se simplifican:

. Nd a ao . Nd .
Td_2*0.85d(Z_I)_6.8d a—ao) = As* fya

Con fy4 # 400 N/mm?,

Esta armadura debe disponerse sin reduccion de seccion en toda la longitud de la zapata y
anclarse con especial cuidado, pues el modelo de bielas y tirantes exige el funcionamiento
eficaz del tirante en toda su longitud, a diferencia de lo que sucede con la armadura de una
zapata dimensionada por la teoria de flexidn, cuyas tensiones se anulan en los extremos y son

maximas en el centro de la zapata.

Las cuantias geométricas minimas exigidas por la Instruccion espafiola se disponen en la cara

inferior y son las siguientes:
p=> 1 %o para acero B 400 SD
p=> 0.9 %o para acero B 500 SD

Se deberan disponer en la cara inferior, de traccion, las armaduras minimas mecanicas

correspondientes.

En la cara superior, salvo que se necesiten por razones constructivas, no es necesario disponer
armaduras. Sin embargo, en casos con grandes excentricidades y, por tanto, con respuesta
triangular del terreno, puede ocurrir que el momento del peso propio de la zapata mas las
tierras de encima sea mayor que el momento provocado por las tensiones del terreno en la

seccion S.
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En ese caso (para el cual el modelo de bielas y tirantes la debera calcularse la armadura

necesaria en paramento superior y deberan respetarse las armaduras minimas geomeétricas y

mecanicas.

Figura 4.10. Zapata con armadura superior

RYY
M
7

M, |

g

Ro

Fuente: “Hormigéon Armado” Pedro Jiménez Montoya (15° Ed)

figura 4.11. Modelo de bielas y tirantes de una zapata con mucha
excentricidad

|
f

| 1

Fuente: “Hormigéon Armado” Pedro Jiménez Montoya (15° Ed)
4.2. Calculo de la zapata por el método de flexion y el método bielas y tirantes
Se realizara el calculo de la zapata P66 por el método de flexion, pero tomando en cuenta
que la resistencia del acero sera de 500 N/mm? y para el calculo por el método de bielas y

tirantes con una resistencia del acero limitada a 400 N/mm?.
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4.2.1. Dimensionamiento de Zapata método flexién

Datos:
Ny =529.87 kN Carga axial
N=331.17 kN Normal de Servicio

My = -5.32 kN*m Momento en direccién X

My =-7.07 kN*m  Momento en direccion Y

Qx=-6.07 kN Cortante en direccion X
Qy=-8.18 kN Cortante en direccion Y
a, =250 mm. Dimension de la base de la columna en X
b, =250 mm Dimension de la base de la columnaen'Y

Gadm = 0.126 N/mm? Capacidad portante del suelo de fundacion
r=5cm Recubrimiento inferior de la armadura

Resistencias caracteristicas reducidas:

a=L%_25 _ 16667

fe 15 15 mm?
fyk 400
=2 T 34782

fyd =115 = 115 = 347826 03

Peso propio del elemento (Se asumira como 10% de “N”)
P=010*N
P =0.10 x331.17 = 33.117 kN

Calculo del area necesaria:

N+P 331170 + 33117
y < Ogqm entonces A= 5176 = 2891166.67 mm?

A =28911.67 cm?

o =

Tomando en consideracidn que es una zapata de seccion cuadrada a=b

a=b=+vVA=+28911.67 entonces a=b=170cm
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Calculo de la tensidon maxima:

N
Oy = b < Oadm
__BU70 0114 N/mm?
%t = 1700+ 1700 Or = fmm
Ut < Uadm

0.114 N/mm? < 0.126 N/mm?

Resistencia a cortante del hormigén:

’ kg kg N
fvd = 0.5 * w/fc =0.5=* 166.67@ = 6.45 W = 0.645 mm2

Determinacion del canto total h:

N

4 4 % 0.645 ——

_ Ao _ m’;lv — 14.14
VP*ot  16%0114——
mm

_2(az—ay) 2% (170 cm — 25 cm)

“=E"rre o 4+ 14.14 =15.99 cm

a,*b; a,*b, a;+Dby
d = — =
2 \/ 2 T 2k—1 a4

9 = = 223.66 mm = 22.36 cm

250 = 250 4 1700 1700 250 + 250
4 2%x14.14 -1 4

a—1 170—-25
4 4

h = =36.25cm

Adoptamos como canto total de la zapata analizada 40 cm

Clasificacién de la zapata
v=>2*h — Zapata flexible

v<2xh - Zapata rigida
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a—a, 170cm —25cm
v=—p = > =725cm

72.5cm = 2+40cm
725 cm =80 cm

Entonces la zapata analizada es clasificada como una zapata rigida, debido a que el vuelo es

menor a 2h.

Disefio a Flexién

2

*N ,a—a
My, =2 + (52 +0.15+q,)

T 2xa 2
1.6 * 331.17 = 1000 (1700 — 250 o5 250>2 90609086.03 N
— * = *
ad 2+ 1700 2 ' ' mm
Momento reducido
Mgy 90609086.03 N * mm
w cd 1700 mm * (350 mm)? x 16.667 >
mm
e La cuantia para este caso vale:
w=ux(1+u) =0.03+(1+0.03) =0.0309
e El area de acero calculada “As”
fod 16.667 —
A; = w* by, *d * === 0.0309 * 1700 mm * 350 mm * m"g,
fya 347.826 —

A, = 880.99 mm? = 8.81 cm?

e Laarmadura minima geométrica necesaria €s:

Agmin = @ * by, *d = 0.0015 * 1700 mm * 350 mm = 892.5 mm? = 8.92 cm?

e Por tanto, se adopta como area de acero, la mayor entre la mecanica calculada y la
minima geométrica, siendo:

A = 8.92 cm?
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e NuUmero de fierros:
Si: @¢=12mm = As = 1.131 cm?

A;  892cm?

- Agr, 1131 mm?
Determinacion del espaciamiento:

n =79 =~ 8 Barras

_b—N°B.® 170—8x 12
STTNB—-1  8-1

=229cm =~ 22.5cm

El armado para la zapata método
flexion, sera » @12 mmc/22.5

4.2.2. Dimensionamiento de zapata método bielas y tirantes
Se realiza la comprobacion de la zapata correspondiente a la columna C66, la misma es una

zapata aislada con las caracteristicas que se indica a continuacion:
Datos:

Normal de disefio N; = 529.87 kN

Normal de servicio N = 331.17 kN

Cortante de servicio Hy = Qy = -6.07 KN*m

Cortante de servicio Hx = Qx = -8.18 kg

Momento Mx = —5.32 kN xm

Momento My = —7.07 kN * m

Ogam = 0.126 N /mm?

Resistencia de calculo de los materiales

Resistencia de calculo del hormigoén: f.; = % = f—i = 16.667 N /mm?

Resistencia de célculo del acero: f,; = 400 N/mm?
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El primer paso consiste en hacer una estimacion de la dimensién de la zapata. Esta estimacion
puede conseguirse aumentando en un 25 % el area que seria necesaria sin tener en cuenta ni
la excentricidad ni el peso de la zapata:

_125%N

o
Oadm

_1.25%331.17 x 1000
o 0.126

A, = 32854.167 cm?

= 3285416.667 mm?

A partir de esta &rea se obtiene la primera estimacion de las dimensiones de la zapata sin

considerar la excentricidad ni el peso de la zapata.

Como se trata de una zapata cuadrada, entonces las dimensiones de la zapata se las obtienen:

ay = \/Ag = v/32854.167 cm? = 181.2 cm

Es conveniente redondear el valor de a, obtenido al multiplo de 0.1 m siguiente, pues las
dimensiones en planta de las zapatas se suelen modular en la préctica con incrementos de 10

cm por razones constructivas.

Se asume ap; = 180 cm

M
m=N+a excentricidad relativa
__T>32 50089
T=33117%18°
_ —-7.07 — 0012
T=33117+18

Debido a que la excentricidad relativa n es inferior a al valor 1/90=0.011, podria prescindirse
por completo de dicha excentricidad (o del momento M), calculado la zapata como si la carga

N estuviera centrada.

El valor de N debe incrementarse ademas para tener en cuenta el peso de la zapata. Para ello

puede multiplicarse por el factor 1+

157



_ 25-0.075004m
B 100

Donde 0,4, €s la presion admisible del terreno en kN/m?

_ 25-10.075 % 126
B 100

B =0.156

El area final considerando el peso de la zapata puede estimarse mediante:
N*(1+
L Neatp)
Oadm

4 331.17 * 1000 (1 + 0.156)
B 0.126

A =3038353.33 mm? = 30383.53 cm?

a=h=+VA=1+30383.53 cm? =174.31cm
Se asume a = 180 cm

Dimensionada la zapata en planta, para el calculo estructural se considerara una presién
uniforme del terreno, prescindiendo del peso propio de la zapata, por lo tanto, como accion

del terreno sobre la zapata se tomara la presion uniforme:

Ut_a*b
_ _S2987KN _ . kN
T 18m«18m o mz

Siendo Nd el axil mayorado transmitido por el soporte.

Para presiones admisibles sobre el terreno bajas (og4m,m <160 kN/m?) el canto (il

recomendado es el dado en metros por la expresion:

dy=ax*d.+(1—a)*d, <024m
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_ Ogqam — 50 _|axb
a =0.67 + 0.33 110 d, = ’Zk—l

. 1276 4= 2.09 o,
ooy ¢ o, +1120

(v —0.23) £ 0.24m

—067+033126_50—0898
a = u. . 110 = V.
_ 1276 o
"~ 163.54
g = |380*180 i em = 0471
r = 2*78—1_ . cm = U. m
2.09 % 163.54
d.= (0.775 — 0.23) < 0.24m

€ 163.54 + 1120

d.=0.145m <« 0.24 m
Como no debe ser menor a 0.24 m adoptamos d,. = 0.24 m

d, = 0.898 * 0.24 + (1 — 0.898) x 0.471 < 0.24m

dp =0.26m
Asumimos:

d, = 0.30 m
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Figura 4.12. Distribucion de carga axial en la zapata rigida C66

al
|
| Ndz‘ljzg.a? kN
: |
| |
| |
Nd/2=264.94 il Ndf2=264 94 kN
Ndi2=264.94 kN
s N 7 _
/ ~
s \
rd ™
/ N
s N
ﬁ}/ Td traccion ™ /\@ |
| e == | | apaon
:T TTTTITTTTTITTTIIIT T‘TT‘:
| RaI2=264.94 kN R0/2=264.94 kN |
| a=1.80 m |

= |
Fuente: Elaboracion propia
Si la carga es centrada la expresion para el célculo de la armadura es:

_— 529.87
47 6.8 %0.30

T, = 402.6 kN = Ag * f,q

(1.80 — 0.25) = A, * fq

Ty 402.6 KN 1000

As = = = 1006.5 2 =10.1 cm?

* fya 400 N /mm?2 mm am
2

N° de barras = 25— = 2% ™ = 8.9 ~ 9 barras
ASg12 1.131cm
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El espaciamiento entre barras sera:

b—N°B.® 180 —9x 1.2
N°B—1 9-1

s = =212cm=20cm

El armado para la zapata, serd -
P12mmc /20 cm

Figura 4.13. Valores de Fuerzas de bielas comprimidas y tirante
traccionado C66

Md=529.87 kN

_J\/fn_

Md/2=264.34 kN~ Nd'Z=264.94 kN

-
402,57 ki,
s \
o \‘ﬁﬁ
O N
% o
/ \
’ 4026 kN N
T T

Rd/2=264.94 kN Rd/2=264.94 kN

Fuente: Elaboracion Propia

4.2.3. Comprobaciones de seguridad

4.2.3.1. Verificacion al Vuelco

Debe cumplir la condicién:
a
(N+6)(3) = M+ Ve x ) 7,
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(N+G)(%)2(My+lly*h)*y1

Donde:

N, M, V= esfuerzo normal, momento flector y esfuerzo cortante, en la cara superior de la

cimentacion.

G= peso propio de la cimentaciona
a=ancho del elemento de cimentacion
h=altura total del elemento de cimentacion

y1 =coeficiente de seguridad al vuelco, para el que se recomienda adoptar el valor 1.5

kN
Pesopropio = Vheae * Qg * by x h = 25 3 *1.80m* 1.80m* 0.35m = 1.13 kN

1.80
(331.17 + 25.29) (T) > (—=5.32 4 (—=6.07) * 0.35) x 1.5

320.81 = —11.17 - Cumple!!!

1.80
(331.17 + 25.29) (T) > (=7.07 + (—8.18) * 0.35) = 1.5

320.81 = —14.9 - Cumple!!!

4.2.3.2. Verificacion al Deslizamiento

Para suelos cohesivos arcillas:
AxCq 2y, *Vx
1.80 % 1.80 * 0.5 % 15 > 1.5 * (—6.07)
24.3 = —9.11 - Cumple!!!
AxCqg =2y *Vy
1.80 % 1.80 * 0.5 * 15 > 1.5 % (—8.18)

24.3 = —12.27 - Cumple!ll
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4.2.3.3. Comprobacion a hundimiento

Figura 4.14. Esfuerzos maximos y minimos en zapata C66

¥
Mx{-) M-}
My(-) ] My(+)
:"' =
- = X
=] | —_
W+ M (+)
Myi-) M{+)

Fuente: Elaboracion propia

N 6*xM, 6*M,
o= +
axb ™ axb? — b=xa?

_ 33117 6x(=532) 6x(=707) _ ., o0n o
imax = 7180+1.80 1.80+1.80° 180+1.802 /m

_ 33117  6x(-532) L8 G707 100412 ke fm?
O2max = 7804180 1.80+ 1.802 @ 1.80 » 1.80% ' /m

_ 33117 | 6+(=532) 6+(=707) . ooy
O3max = 7804 1.80 ' 1.80 « 1.802 1.80 » 1.802 /m

_ 38117 | 6x(=532) 6+ (=707) _ oo 4ee kN /m?
4max = 780 1.80 ' 1.80  1.802 ' 1.80 * 1.802 /m

Oadm = Omax

126 kN/m? > 114.96 kN/m? — Cumple!!!
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4.2.3.4. Comprobacion de la adherencia

Debe cumplir la condicién:

Ty, = Var <t —044*3/f 2
ba= 09 xdsnsmrxd = P4 T cd

Tpq ¥ fcd expresados en MPa

Lado a

Tha = Vaa < Ty = 044+ | .
ba = 09xdsnsmxp = P47 cd

141.7
Tpg = 0.44 * 1/ 16.6672

= <
tha = 9943000005+ * 12

2.78 < 2.87 MPa Cumple!!!

_ — 0.005 barras
"=1800 mm
a2 - a1 1800 - 250
L= +0.15*a; = ————+ 0.15 % 250 = 812.5 mm

2 2

V,;; = Esfuerzo cortante mayorado por unidad de longitud, en la seccion de referencia

S1, empleada para el calculo a flexion.

Vg1 =Lxa" xyf

V41 =812.5mm = 0.109

N
~x 1.6 = 141.7—
mm mm

Lado b

N
~+ 1.6 = 141.7 —
mm mm

S Vaz <1 —k*glf 2
ba= 0 9xdsn+m+«d = P4 — cd

2.78 < 2.87 MPa Cumple!!!

Vap = 812.5mm x 0.109
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4.2.3.5. Comprobacion a cortante
Vo= or*bx(v—4d)

V, = 0.163

— * 1800 mm * (775 mm — 300 mm) = 124.695 kN

El esfuerzo cortante ultimo vale:

Vew= foo*xb=d
fev = resistencia convencional del hormigdn a cortante

kg kg N
fer =05 % /foq = 0.5 * /166.67cm—2 = 6.45 Pk 0.645 p—

Ve = 0.645 % 1800 * 350 = 406.35 kN

Vd < ch
124.695 kN < 406.35kN & Cumple!!!

4.3. Comparacion de resultados

Tabla 4.1. Tabla comparativa método flexion vs. metodo bielas y tirantes

. SlEEEn canto " volumen
Meétodo zapata a=b h(cm) Area (cm?) (As) (m3) peso (kN)
(cm)
Flexion 170 40 8.92 1.16 29
Bielas y tirantes 180 35 10.1 1.3 32.4
Cypecad 175 40 9.05 1.22 30.6

Fuente: Elaboracion propia

4.3.1. Comparacion técnica método flexion y método bielas y tirantes
El disefio de la zapata aplicando la teoria de la flexion para el célculo de la armadura,
asumiendo como si la zapata fuera una losa donde la armadura se distribuye uniformemente.
Este método es més usado debido a su facilidad con el uso de formulas simplificadas para el
calculo de la armadura, cuyos resultados son casi similares a los obtenidos con el programa
Cypecad en cuanto al area de armado, con una variacion del 1.4 % respecto al software,

siendo el método mas préximo en el calculo del acero.
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El método de bielas y tirantes es el mas adecuado para el dimensionamiento de aquellas zonas
en los que la distribucion de deformaciones en no lineal, zonas denominadas como regiones
D o de discontinuidad, como en el caso de una zapata rigida que presenta discontinuidad
geométrica y estatica. Este método exige el funcionamiento eficaz del tirante en toda su
longitud a diferencia de lo que sucede con la armadura de una zapata dimensionada por la
teoria de la flexion, cuyas tensiones se anulan en los extremos y son maximos en el centro de
la zapata. Los resultados obtenidos por este método es mayor que al calculado por el método
de flexién, con un porcentaje de variacion del 11.6 % en su area de armado respecto al

programa Cypecad. La diferencia de armado entre ambos métodos es de 13.2%.

En la Norma Boliviana CBH-87 pagina 162 indica que zapatas de tipo | (zapatas rigidas)

pueden ser calculadas por el método de flexion.

4.3.2. Comparacion econémica de las zapatas método de flexién con el método
de bielas y tirantes.
Precio para 1m3 de hormigon se tiene los siguientes precios unitarios:

Materiales:

Cemento Portland = 388.5 2=

m3

Fierro corrugado= 260 =
m
Arena= 54.34 22
m

Grava= 114.71 2
m

++ Costo de cada material para una zapata calculada por el método de flexion:
bs
cemento = 388.5$ * 1.16 m3 = 450.7 bs

fierro corrugado = 26Ob—s3 * 1.16 m3 = 301.6 bs
m

arena = 54.34% x 1.16 m3 = 63 bs

bs
grava = 114.71— + 1.16 m® = 133.1 bs
m

bs
Madera de construccion = 200 3 * 1.16 m3 = 232 bs
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bs
Clavos = 2.60 — = 1.16 m3 =3 bs
m
bs
Alambre de amarre = 13% *1.16 m3 = 15.1 bs

bs
agua = 1.02— +1.16 m®> = 1.18 bs
m

Total costo zapata
= cemento + fierro corrugado + arena + grava

+ madera de construccion + clavos + alambre de amarre + agua
Total costo zapata = 450.7 + 301.6 + 63 + 133.1 + 232 + 3 + 15.1+1.18
Total costo zapata = 1199.7 bs

%+ Costo de cada material para una zapata calculada por el método de bielas y tirantes:

bs
cemento = 388.5$ * 1.3 m3 = 505.1 bs

fierro corrugado = 26Ob—s3 * 1.3 m3 = 338 bs
m
arena = 54.34% * 1.3 m3 = 70.6 bs
grava = 114.712 « 1.3 m3 = 149.1 bs
m

Madera de construccion = 200 % x 1.3 m3 = 260 bs
bs
Clavos = 2.60 — * 1.3 m3 = 3.4bs
m
bs
Alambre de amarre = 13 ﬁ x1.3m3 =16.9 bs

bs
agua = 1.02— *1.3m> = 1.33 bs
m

Total costo zapata
= cemento + fierro corrugado + arena + grava

+ madera de construccion + clavos + alambre de amarre + agua

Total costo zapata = 505.1 + 338 + 70.6 + 149.1 + 260 + 3.4 + 16.9 + 1.33
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Total costo zapata = 1344.4 bs

Zapata en Método Flexion | Método bielas y
estudio (P66) tirantes
Costo 1199.7 bs. 1344.4 bs.

CONCLUSIONES
Realizado el disefio estructural de la “Nueva Unidad Educativa Luis de Fuentes y Vargas” se

generan las siguientes conclusiones:

» Se cumplio el objetivo general y los objetivos especificos propuestos, realizando el
disefio estructural de la " Nueva Unidad Educativa Luis de Fuentes y Vargas ", al
elaborar el presente proyecto se comprendié lo complejo que puede llegar a ser la
toma de decisiones ya que se debe basar en lo econémico y eficiencia; para lo cual se
debe analizar y optimizar las secciones de los elementos componentes de la

estructura.

> Debido a las caracteristicas del terreno, y capacidad portante del suelo de 1.4 kg/cm?
se determina realizar las fundaciones con zapatas aisladas, fundadas a 2.5 m de
profundidad, disefiadas con un canto constante debido a su facilidad constructiva en
el encofrado y al compactado mas rapido del hormigén.

> Para la accion del viento a considerar en la estructura, se elaboré un anélisis de
frecuencias de las velocidades méximas de viento registradas en la estacion Tarija
Aeropuerto, determinando velocidades de viento mas recurrentes entre los 30km/hr y
40 km/hr.

» Las estructuras de hormigon armado se las disefiaron y verificaron de manera
satisfactoria mediante el uso de la Norma (CBH- 87). El disefio estructural se realizé
con el programa CYPECAD 2017, el cual dio valores de areas de las armaduras
cercanas a los que se obtuvieron con la verificacion manual de los elementos
estructurales, la mayor variacion fue de 9.04% dando resultados confiables al no tener

variaciones mayores.
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> El tipo de losa escogido para el disefio de entrepisos y de la cubierta se disefié con
losas alivianadas con viguetas pretensadas debido a que presentan ciertas ventajas
como; aligeramiento y por tanto reduccion del peso de la estructura, reduccion de
materiales, mano de obra y facil colocacidn, ademas que las luces paralelas a las
viguetas que se disponian en la mayoria no eran mayores a los 4.50 m, siendo en
algunas partes de hasta los 6.43 m, pero cumpliendo satisfactoriamente, ideal para

este tipo de forjado desde el punto de vista econdmico.

» De las alternativas de disefio de fundacion de zapatas aisladas por el método de
flexion vs. el método de bielas y tirantes, se puede apreciar que el método mas preciso
con resultados mas cercanos en cuanto a la disposicion de armadura es el método de
flexion, cuyos resultados obtenidos son méas cercanos a los calculados con el
programa CYPECAD 2017, en lo econdmico la zapata disefiada por el método de
flexion es mas econdémico debido a su menor peso propio y menor cantidad de
armadura, siendo un método mas econdmico y mas favorable para el disefio de
zapatas aisladas clasificadas como rigidas o flexibles.

» El costo estimado del disefio estructural es 6,951,090.4Bs referido a dos plantas, sin
considerar ningun tipo de instalaciones de los servicios basicos.

» Laejecucidn fisica de la estructura llevara un tiempo estimado de 353 dias de acuerdo

a un plan de obra propuesto.
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RECOMENDACIONES

>

En la realizacion del estudio de suelos se pudo observar que los dos pozos de ensayo
presentaban caracteristicas similares, los estratos tenian poca variacion, pero si en
caso hubiera tenido diferentes estratos es recomendable realizar mas estudios de
suelos en diferentes puntos del terreno justo donde se va emplazar la estructura.

Se recomienda realizar un analisis detallado de las cargas que se introduciran en el
software, dado que una mala introduccion de las cargas en el disefio pueden llevar a
problemas muy serios en la estructura mas adelante, las cargas a considerar tienen
que ser las que mas se asemejen a la realidad basandose en las normativas y
recomendaciones propuestas.

Es necesario realizar una verificacion manual del disefio de los elementos ya que
presentan algunas variaciones en su armado que llegar a ser de gran importancia y asi
tener una referencia de comparacion en los resultados que entrega cualquier software.
Se recomienda en lo posible uniformizar las dimensiones de los elementos
estructurales para su facilidad constructiva en cuanto al encofrado.

Se recomienda cumplir los limites de recubrimientos minimos para cada elemento
estructural disefiado, con el objeto de proteger las armaduras de la corrosién como de
la posible accidn del fuego y asegurar la durabilidad de las piezas.

Se debe tomar en cuenta las separaciones minimas entre dos barras aisladas
consecutivas, para permitir la correcta colocacion y compactacién del hormigén, de
manera que no queden pequefios huecos, asi también la separacion maxima entre dos
barras.

Se recomienda cumplir con los didmetros minimos en barras longitudinales y

transversales de los elementos estructurales vigas, columnas, zapatas.
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